Estudio del comportamiento de uniones tipo Dog-bone en estructura de acero by Pernía Sánchez, Carlos
   
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Treball realitzat per: 
Carlos Pernía Sánchez 
 
 
Dirigit per: 
Enrique Mirambell Arrizabalaga 
 
 
Màster en:  
Enginyeria de Camins, Canals i Ports 
 
 
 
 
Barcelona, 21 de Setembre de 2017 
 
 
Departament d’Enginyeria Civil i Ambiental 
 
 
 T
R
EB
A
LL
 F
IN
A
L 
D
E 
M
À
ST
ER
 
Estudio del comportamiento de 
uniones tipo Dog-bone en 
estructura de acero 
 
Agradecimientos  I 
 Carlos Pernía Sánchez  
 
 AGRADECIMIENTOS 
 
Me gustaría en primer lugar, darle las gracias al Profesor Enrique Mirambell por su orientación 
a lo largo de esta tesina y por su ayuda incondicional en todo aquello que he necesitado. 
 
Quiero también aprovechar para acordarme de mi novia, mis padres y mi hermana. En especial 
de mis padres, por sus grandes sacrificios para que pudiera disponer de las mejores 
oportunidades. 
 
Por último, no quiero dejar de mencionar a mis amigos de la carrera. Para llegar hasta aquí he 
realizado grandes esfuerzos, pero a la vez, he podido conocer a gente excepcional a la que puedo 
considerar amigos para siempre. 
  
II  Agradecimientos 
 Estudio del comportamiento de uniones tipo Dog-bone en estructura de acero  
 
  
Resumen  III 
 Carlos Pernía Sánchez  
 
 RESUMEN 
 
La presente Tesina Final de Máster analiza el comportamiento de la unión tipo Dog-bone en 
estructura metálica de acero sometida a carga sísmica. El análisis se plantea desde un punto de 
vista local y global mediante modelos numéricos realizados con programas comerciales de 
elementos finitos como ANSYS y SAP2000. 
Con el objetivo de contextualizar el estudio realizado, se exponen las razones históricas que 
provocaron la aparición de la unión tipo Dog-bone. También se presenta el tratamiento 
normativo que actualmente realiza la norma europea y americana. 
A continuación, se muestran modelos numéricos realizados para verificar los criterios de diseño 
establecidos por las normas para la definición de este tipo de unión. Estos modelos numéricos 
parten de las investigaciones realizadas por Pachoumis, et al. (2009 y 2010) y Kulkarni, et al. 
(2014). 
El estudio también se aborda desde un punto de vista analítico a partir de las investigaciones 
realizadas por Montuori (2014) y se confirma la bondad de sus conclusiones comparándolas con 
los resultados del análisis numérico. 
Posteriormente se plantea un caso práctico de aplicación que consiste en el diseño de un edificio 
de oficinas. En este punto se analiza la bondad del diseño estructural con unión tipo Dog-bone 
comparándolo con el diseño convencional. 
Finalmente se recopilan las principales conclusiones extraídas de estos análisis y se recomiendan 
posibles líneas futuras de investigación. 
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 ABSTRACT 
 
This Master Thesis analyses the behavior of the Dog-bone connection, which is used in the 
design of steel moment resisting frames. This is made with a global and local approach. 
Commercial FEM software such as ANSYS and SAP2000 is used for numerical analysis. 
With the goal of putting things in context, the main historical reasons for the appearance of the 
Dog-bone are explained. The current design recommendations gathered in the European and 
American norm are also presented. 
To verify the design criteria recommended by the European and American codes a numerical 
analysis is made. The numerical models are based on the research made by Pachoumis, et al. 
(2009 and 2010) and Kulkarni, et al. (2014). 
The connection is also studied from the analytical point of view. The research made by Montuori 
(2014) is presented. His design conclusions are compared to the ones from the numerical 
analysis. 
After this, a practical case is shown, which consists on the design of an office building. At this 
point the advantages of a design with the Dog-bone connection are compared to the 
conventional design. 
Finally, the main conclusions are presented and new lines of investigation are proposed. 
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1 INTRODUCCIÓN 
 
1.1 Antecedentes 
 
La experiencia demuestra que la estructura metálica de acero tiene una buena respuesta ante 
las acciones horizontales que provocan los terremotos. Este buen comportamiento se debe a su 
gran capacidad de generación de zonas de disipación de energía. 
Sin embargo, hay que prestar especial atención a sus uniones, ya que éstas son puntos débiles 
y su diseño incorrecto puede conducir a comportamientos frágiles. Es en este contexto en el que 
aparece la unión entre viga y columna tipo Dog-bone, también conocida como Reduced Beam 
Section (RBS) 
Este tipo de unión tiene como objetivo la disipación de energía a partir de la formación de una 
rótula plástica en la viga. La rótula plástica se genera fuera de la zona de la unión entre la viga y 
la columna, protegiendo así, este punto de debilidad. 
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Con esta finalidad, el Dog-bone consiste en recortar selectivamente una porción de las alas de 
la viga a unir, provocando que la unión ofrezca siempre una resistencia superior a la del 
elemento que une. 
1.2 Interés de la investigación 
 
El interés de la investigación nace ante la voluntad del mundo académico de divulgar y hacer 
accesibles a proyectistas y constructores los resultados de los ensayos experimentales y 
numéricos realizados hasta la fecha con la unión tipo Dog-bone. 
A partir de aquí, surgen dentro del marco europeo programas como EQUALJOINTS PLUS (2016), 
que pretenden verificar las conclusiones obtenidas en estos ensayos y buscar y verificar reglas 
de diseño para posteriormente poderlas introducir en códigos normativos.  
 
1.3 Objetivos 
1.3.1 Objetivos generales 
 
El objetivo general de esta tesina es comprender el comportamiento estructural de la unión tipo 
Dog-bone o Reduced Beam Section. Esto se realiza mediante la elaboración de modelos 
numéricos que buscan tratar el problema desde un punto de vista local y global. En esta tesina 
también se pretende seguir un hilo secuencial que vaya desde la observación del 
comportamiento experimental, luego la comprensión del fenómeno a nivel analítico y 
finalmente su aplicación práctica en un diseño convencional. 
 
1.3.2 Objetivos específicos 
 
Para llegar a este objetivo general se plantean los siguientes objetivos específicos: 
- Descubrir las razones de la aparición de la unión tipo Dog-bone. 
- Conocer algunas de las investigaciones realizadas hasta la fecha con este tipo de unión 
- Conocer el tratamiento normativo que se hace del Dog-bone. 
- Realizar modelos numéricos mediante programas de elementos finitos que verifiquen 
los ensayos numéricos y experimentales llevados a cabo por investigadores de todo el 
mundo 
- Entender desde un punto de vista analítico el comportamiento de la unión tipo Dog-
bone, descubriendo aquellos aspectos más relevantes a la hora de su definición. 
- Realizar un ejemplo práctico de diseño de un edificio de oficinas, valorando las ventajas 
que supone incorporar a su diseño estructural uniones tipo Dog-bone. 
 
1.4 Contenido del documento 
 
El capítulo 2 de esta Tesina es un capítulo de estado del arte. En él se hace una primera 
introducción general de las ventajas que ofrece la estructura metálica frente a cargas sísmicas. 
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A continuación, se pone énfasis en las uniones y se explican las razones históricas que 
propiciaron la aparición de la unión tipo Dog-bone. Posteriormente se presenta un resumen de 
su tratamiento normativo en la actualidad. 
En el capítulo 3 se plantea como una visión del comportamiento de la unión desde un punto de 
vista local. En él se explican las investigaciones experimentales y numéricas realizadas por 
Pachoumis, et al. (2009 y 2010) y por Kulkarni(2014). A partir de aquí, se presentan los modelos 
numéricos realizados mediante ANSYS para verificar estas investigaciones. 
En el capítulo 4 se realiza un tratamiento del problema desde un enfoque analítico. Se explican 
las investigaciones realizadas por Montuori (2014 y 2015) y se muestra su ábaco de diseño para 
uniones tipo Dog-bone. Este ábaco es finalmente comparado con los resultados obtenidos en el 
capítulo 3 a partir de un ejemplo de pórtico simple biempotrado. 
El capítulo 5 es el del ejemplo práctico. Éste consiste en realizar el cálculo de un edificio de 
oficinas poniendo hincapié en las diferencias entre un diseño convencional y un diseño con 
uniones tipo Dog-bone El objetivo es mostrar las ventajas de la unión tipo Dog-bone desde un 
enfoque de comportamiento global de la estructura. 
En el capítulo 6 se presentan tanto las conclusiones generales como las particulares. Finalmente 
se indican posibles líneas futuras de investigación. 
  
4  Capítulo 1 
 Estudio del comportamiento de uniones tipo Dog-bone en estructura de acero  
 
 
Estado del Arte  5 
 Carlos Pernía Sánchez  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
2 ESTADO DEL ARTE 
 
2.1 Aspectos genéricos en el diseño sismoresistente de 
estructura metálica 
 
Los terremotos más importantes están localizados cerca de los bordes de las principales placas 
tectónicas que cubren la superficie de la Tierra. Estas placas tienden a moverse relativamente 
las unas respecto de las otras. El rozamiento evita este movimiento hasta que las tensiones entre 
estas placas debajo del punto “epicentro” llegan hasta un punto tan elevado que de forma 
repentina se produce un desplazamiento. Esto es un terremoto. 
Los terremotos generan tanto acciones verticales como horizontales en los edificios debido al 
movimiento del suelo. Sin embargo, es la componente horizontal la que acostumbra a 
caracterizar a la acción sísmica, debido a su intensidad y a que las estructuras están, en general, 
mejor diseñadas para resistir cargas gravitatorias que cargas horizontales. 
¿Por qué las estructuras metálicas son buenas a la hora de resistir terremotos? 
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LA IMPORTANCIA DE LA DUCTILIDAD 
La experiencia demuestra que las estructuras metálicas tienen un buen comportamiento cuando 
a éstas se las somete a la acción sísmica. Este buen comportamiento se puede explicar mediante 
algunos de los rasgos que las caracterizan. 
Principalmente existen dos modos de afrontar el diseño de una estructura sismoresistente tal y 
como se puede observar en la Figura 2-1. 
- Opción 1: podemos diseñar estructuras con secciones transversales suficientemente 
grandes de modo que éstas trabajen únicamente bajo su régimen elástico. 
- Opción 2: podemos diseñar estructuras con secciones transversales menores, de modo 
que su configuración permita la generación de varias zonas plásticas. 
Afrontar el diseño de una estructura sismoresistente desde la Opción 1, conduce a un diseño 
con estructuras más pesadas además de que no se puede asegurar que se esté aportando el 
margen de seguridad necesario para cubrir posibles acciones sísmicas superiores a las previstas 
en el cálculo. En este caso el comportamiento global de la estructura es de tipo frágil y 
corresponde por ejemplo al concepto a) del diagrama de la curva Pushover (la curva Pushover 
representa la relación entre el cortante basal (el cortante experimentado por la estructura en 
su base) y el desplazamiento que experimenta la estructura en su nivel superior)  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Por otro lado, si el diseño de una estructura sismoresistente se afronta desde la perspectiva de 
la opción 2, entonces existen zonas seleccionadas de forma deliberada en las que se forman 
deformaciones plásticas y se disipa una cantidad importante de energía. De este modo el 
comportamiento global de la estructura es de tipo dúctil y corresponde al concepto b) de la 
Figura 2-1 
Un comportamiento dúctil, que proporciona una capacidad de deformación extendida es, en 
general, la mejor manera de afrontar el diseño sismoresistente. Una de las principales razones 
Figura 2-1. Diferencias entre estructuras disipativas y poco disipativas. ArcelorMittal (2012) 
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para ello, es el grado de incertidumbre con la que se diseñan las estructuras sismoresistentes. 
Es altamente probable que la acción sísmica que experimente nuestra estructura sea mayor que 
la esperada. Si aseguramos un comportamiento dúctil, cualquiera de estos excesos puede ser 
absorbido con relativa facilidad a partir de disipación de más energía mediante deformaciones 
plásticas de los elementos estructurales.  
Además, si observamos la gráfica comparativa de las curvas Pushover del concepto a) y del 
concepto b), vemos cómo el cortante basal que experimenta nuestra estructura es inferior en el 
caso de comportamiento dúctil, con lo que las acciones que experimentará nuestra cimentación 
serán inferiores y esto se traducirá en unos menores costes económicos de nuestra estructura. 
Las estructuras metálicas son especialmente buenas a la hora de aportar capacidad de disipar 
energía, debido a: 
- La ductilidad del acero como material 
- La gran variedad de posibilidades de mecanismos dúctiles en elementos de acero y sus 
uniones 
 
2.2 Uniones en estructura metálica sometida a sismo 
 
Aunque en el apartado anterior se ha explicado la bondad de la estructura metálica ante cargas 
sísmicas, el hecho de plantear una solución en estructura de acero no implica una condición 
suficiente de que el comportamiento global de la estructura será el deseado. Prueba de ello es 
lo que se explica a continuación. 
A principios de los años 60, muchos ingenieros empezaron a considerar las estructuras formadas 
por pórticos resistentes a momento con uniones soldadas, como uno de los sistemas más 
dúctiles que las instrucciones de la época ofrecían. Algunos de estos ingenieros pensaban que 
las estructuras que consistían en pórticos rígidos metálicos eran esencialmente invulnerables a 
los daños inducidos por la acción sísmica y creían que en el caso de que ocurriera algún daño, 
éste estaría limitado a una plastificación dúctil de los elementos de la estructura y sus uniones. 
Luego, no se consideraba posible un colapso de la estructura inducido por la acción sísmica. 
Como resultado de ello, este tipo de estructuras fue muy utilizado en construcción en amplias 
zonas como la costa oeste de los Estados Unidos. 
 
El terremoto de Northridge del 17 de enero de 1994 supuso un cambio de esta percepción. 
Posteriormente a este terremoto, se descubrió que un gran número de edificios con estructuras 
de pórticos rígidos metálicos habían experimentado fallos frágiles en sus conexiones entre vigas 
y columnas. Además, este hecho no fue solo característico de un tipo de edificio con una 
antigüedad determinada, sino que los daños fueron observados en edificios de 1 a 26 plantas 
(FEMA350. Recommended Seismic Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings 
desarrollado por la SAC Joint Venture) y de 1 a 30 años de antigüedad. Los edificios dañados se 
extendían a lo largo de una gran zona geográfica, incluyendo sitios en los que el temblor del 
suelo había sido moderado. El descubrimiento de estas fracturas frágiles no anticipadas, que 
ocurrían a la vez que se daba un daño arquitectónico muy pequeño, creó una gran alarma en el 
mundo de los ingenieros y de la construcción. 
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En general, las estructuras dañadas por el terremoto de Northridge cumplían con la intención 
principal de los códigos. Estas habían experimentado un daño estructural, pero no habían 
colapsado. Sin embargo, las estructuras no tuvieron el comportamiento que se esperaba de ellas 
y esto condujo a unas pérdidas económicas considerables como resultado del daño que, en 
algunos casos, habían experimentado uniones de edificios en los que la acción sísmica había sido 
inferior a sus valores de diseño. Estás pérdidas económicas incluían costes directos asociados a 
la investigación y reparación de los daños comentados anteriormente pero también supusieron 
costes indirectos asociados a la imposibilidad de utilizar los edificios en los que la estructura 
había sido dañada.  
 
Las estructuras formadas por pórticos metálicos resistentes a momento están diseñadas para 
que desarrollen su plastificación en las uniones viga-columna. Esta plastificación puede darse en 
forma de rótula plástica en la viga o en la columna, lo cual es menos deseado, puede también 
darse en forma de deformación plástica en el alma de la columna o como combinación de estos 
mecanismos. Se creía que la unión empleada en la época para realizar la unión viga-columna en 
pórticos rígidos metálicos era capaz de desarrollar grandes rotaciones plásticas, del orden de 
0.02 radianes, sin tener una pérdida significante de resistencia. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
La unión empleada en aquella época consistía en un recorte ligero del alma para situar una barra 
de apoyo o “backing bar” y realizar una soldadura a tope, además en el alma, se disponían una 
chapas atornilladas y soldadas. 
La observación del daño provocado por el terremoto de Northridge indica que al contrario de lo 
que se pretendía, en muchos casos, la rótula plástica se iniciaba en las uniones bajo niveles bajos 
de demanda plástica, mientras que la estructura permanecía en su régimen elástico. 
Típicamente, pero no siempre, las rótulas se iniciaban en la soldadura a tope realizada entre el 
ala inferior de la viga y el ala de la columna (Figura 2-3). 
Figura 2-2. Unión típica pre-Northridge. FEMA (2000) 
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En algunos casos las fracturas se extendían a lo largo del espesor de la soldadura como se puede 
ver en la Figura 2-4: 
 
 
 
 
 
 
 
También se desarrollaron otros patrones de fractura como el que se puede ver en la Figura 2-5, 
en ella se puede observar que la fisura se produce en el ala de la columna detrás de la soldadura 
tope. En este caso, esta porción del ala se mantiene unida a la viga, pero queda separada 
respecto el resto de la columna. 
 
 
 
 
 
 
 
 
Otras fracturas progresaron completamente a través del ala de la columna, a lo largo de un plano 
horizontal más o menos paralelo al plano del ala inferior de la viga. Este tipo de fractura se puede 
observar en la Figura 2-6: 
Figura 2-3. Detalle de fisura inicial en la soldadura. FEMA (2000) 
Figura 2-4. Fractura extendida a lo largo del espesor de la soldadura. FEMA (2000) 
Figura 2-5. Fisura en el ala de la columna. FEMA (2000) 
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Incluso en algunos casos, en estas fracturas que se acaban de comentar la fisura se extendía 
hasta el alma de la columna. 
 
 
 
 
 
 
 
 
Cuando ocurren este tipo de fracturas se reduce considerablemente tanto la resistencia como 
la rigidez a flexión de la unión. En este punto los esfuerzos son absorbidos por los elementos 
más rígidos, el ala superior, los tornillos y la chapa de cortante. Esto puede llevar a que los 
tornillos fallen o que incluso la soldadura de la chapa de cortante se fracture, ya que ambos no 
habían sido dimensionados para soportar los esfuerzos a los que finalmente se veían sometidos. 
El resultado gráfico de lo que se acaba de describir se puede observar en la Figura 2-8: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
La detección de estas fracturas no fue fácil, ya que muchos de los edificios dañados no 
presentaban síntomas aparentes de daño. En muchos casos no se podía apreciar daño sobre los 
Figura 2-6. Fisura paralela al plano del ala inferior de la viga. FEMA (2000) 
Figura 2-7. Fisura hasta el ala de la columna. FEMA (2000) 
Figura 2-8. Fisuras en la chapa de cortante. FEMA (2000)  
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elementos arquitectónicos. Con la finalidad de determinar si las uniones habían sufrido daños o 
no, era necesario retirar los acabados arquitectónicos y la protección contra incendios. Esto 
supone evidentemente un coste económico irremediable, incluso en los casos en que no se ha 
producido ningún daño. En los casos en que se detecta algún daño, los costes de reparación son 
aún más elevados y pueden incluso llevar a la conclusión de que se debe demoler el edificio. 
Esto implica una gran necesidad de proyectar uniones seguras y fiables en estructura metálica 
de acero para pórticos rígidos. 
A partir de los acontecimientos posteriores al terremoto de Northridge que se acaban de 
comentar anteriormente el American Institute of Steel Construction (AISC) junto con otras 
organizaciones como la SAC Joint Venture iniciaron en 1994 una campaña para coordinar 
esfuerzos y sentar las bases de una investigación sistemática para buscar las causas y posibles 
soluciones a la problemática observada en las campañas posteriores al terremoto de Northridge. 
Como resultado de estos estudios y las investigaciones independientes llevados a cabo por otras 
organizaciones, se conoce que la unión típica anterior al terremoto de Northridge cumplía con 
una serie de condiciones que la hacían susceptible a la rotura frágil. Entre otras, estas eran las 
condiciones: 
- Las tensiones mayores en una unión ocurren en los puntos de unión entra la viga y la columna. 
Estos puntos son a la vez, de los puntos más débiles de la unión. En estas zonas, los momentos 
flectores y los cortantes de la viga deben de ser transferidos a la columna a través de la 
soldadura, entre las alas de la viga, las alas de la columna y la chapa de cortante. Las propiedades 
seccionales de estos elementos, como por ejemplo su área son típicamente inferiores a las de la 
viga de la unión, lo que se traduce en que las tensiones aumentan en estas zonas. 
- La unión entre el ala inferior de la viga y el ala de la columna se ejecutaba, en aquella época, 
mediante una técnica conocida como “downhand field weld”. Para esta técnica el soldador 
acostumbraba a sentarse encima del ala superior de la viga. Para realizar la soldadura desde esta 
posición, ésta debía de ser interrumpida en el alma del perfil. Este tipo de técnica acostumbraba 
a resultar en una calidad pobre de la soldadura en esta zona crítica, con presencia de defectos 
que posteriormente eran los puntos de inicio de fisura. 
- Esta configuración de soldadura hace difícil la detección de defectos en la raíz de la soldadura. 
La barra de apoyo o “backing bar”, la cual usualmente no se retiraba después de realizar la 
soldadura, supone un impedimento a la hora de realizar la inspección de la soldadura de forma 
visual, luego el método que se debía utilizar para realizar la inspección era el de ultrasonidos. 
Sin embargo, la geometría de la unión también hace difícil la utilización de este método, 
particularmente en la zona cercana al alma de la viga. 
- Aunque la concepción típica de en el diseño de estas uniones es que prácticamente todas las 
tensiones debidas a flexión son transmitidas por las alas y el cortante por el alma, en realidad 
esto no es exactamente así, debido a las condiciones de contorno impuestas por la deformación 
de las columnas, las alas de la viga transmiten una cantidad significante del esfuerzo cortante 
en la zona de la conexión. Esto conduce a que en las soldaduras realizadas en estas zonas se 
produzcan grandes concentraciones de tensiones, con lo que, en estas zonas la soldadura se ve 
muy exigida y precisamente estas regiones presentan discontinuidades significantes. 
- Para que la soldadura entre las alas de la viga y el ala de la columna sea continua a través del 
espesor del alma de la viga, la unión típica de la época incorporaba agujeros de acceso para 
soldadura en el alma de la viga, en la zona cercana a sus alas. Dependiendo de la geometría de 
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estos agujeros, podían darse grandes concentraciones de deformación en el ala de la viga en la 
zona de los agujeros de acceso de soldadura. Esto puede resultar en un mal comportamiento 
cíclico de la conexión. 
La conclusión principal de lo que se ha expuesto hasta aquí, es que la zona de soldadura es una 
zona suficientemente delicada como para exigirle un comportamiento de formación de rótulas 
plásticas, ya que la gran cantidad de parámetros que afectan a su comportamiento hace difícil 
su fiabilidad total. Por consiguiente, parece lógico intentar diseñar uniones en las que la 
formación de la rótula plástica ocurra fuera de la zona de la unión y preferiblemente en la viga. 
En la actualidad existen varios tipos de configuraciones para el diseño de uniones, las cuales 
garantizan estas condiciones que se acaban de describir. 
Actualmente en el marco europeo se está trabajando con las que se muestra en la Figura 2-9. 
 
 
 
 
 
 
 
Todos estos diseños tienen en común la característica de que buscan que la rótula plástica se 
genere fuera de la unión entre la viga y la columna, protegiendo de este modo esta zona débil. 
La estrategia para lograr este objetivo es diferente según el caso. Los tres primeros platean un 
sobredimensionamiento de la unión para provocar la generación de la rótula plástica en la viga, 
por otro lado, en el caso de la unión tipo Dog-bone, nuestro caso de estudio, la estrategia 
consiste en debilitar la viga mediante el recorte selectivo de las alas de la viga a conectar, fuerza 
la formación de la rótula plástica en esa zona. Este tipo de unión fue inicialmente ideada por el 
profesor de la Universidad de Lieja Andre Plumier en 1997. Aunque en la actualidad su uso es 
más común en Estados Unidos que en Europa. 
A continuación, se presentan y discuten aquellos aspectos más relevantes que afectan a la 
respuesta sísmica de este tipo de RBS. 
 
- Resistencia de la unión: Para asegurar un comportamiento sísmico aceptable de la 
unión se debe de buscar un equilibrio entre tres variables principales: la rigidez, la 
resistencia y la ductilidad. Los criterios de diseño actuales para asegurar esto están 
basados en: la localización y tamaño de la reduced beam section (RBS), de la luz de la 
viga y su forma, y otros parámetros como la pérdida de resistencia debido a 
inestabilidades locales,la presencia de forjados, efectos del cortante, deformaciones 
plásticas,   ) 
- Perfiles RBS, dimensiones y localización: Las configuraciones principales que se han 
estudiado de RBS son las que se muestran en la Figura 2-10. De entre todas es la radius 
cut la que se ha establecido, ya que, por su tipo de corte, minimiza la concentración de 
Figura 2-9. Uniones para estructura metálica sísmica en marco europeo. Equaljoints plus (2016) 
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tensiones, lo cual implica una reducción del riesgo de fractura en la zona del recorte. 
También es el tipo de corte que presenta un comportamiento más dúctil, ya que las 
deformaciones inelásticas se distribuyen a lo largo de la sección reducida. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
- Rigidez de la viga, del pórtico y de la unión: Evidentemente el recorte de las alas en la 
zona de la RBS implica una reducción de la rigidez de la viga, de la unión y de la 
estructura porticada. La cantidad de esta reducción depende de varios parámetros, 
como la geometría y tamaño del corte, las dimensiones e inercia de los elementos de la 
estructura porticada al igual que otros parámetros. En general, la pérdida de rigidez se 
ha cuantificado en un máximo de un 5% (Sophianopoulos, D. S., et al., 2011) lo cual se 
puede considerar como bastante poco. 
- La utilización de columnas de gran canto: en estructuras tipo pórticos resistentes a 
momento se acostumbran a utilizar columnas de gran canto para controlar el drift 
(desplazamiento lateral del edificio bajo carga sísmica), esto combinado con el hecho de 
que los test de precalificación de las uniones Dog-bone se realizaron con columnas de 
cantos medios o pequeño, hace que se añada una cierta incertidumbre alrededor del 
comportamiento de estas configuraciones. Sin embargo, más tarde ha quedado 
demostrado que estos ensayos eran poco realistas, ya que en estructuras reales las 
columnas están conectadas a vigas transversales y hay presencia de forjados, luego de 
algún modo estos elementos están arriostrando el nudo. 
A modo de resumen podemos afirmar que las ventajas que podría suponer el uso de uniones 
tipo Dog-bone son: 
- Podemos prevenir el fallo de la unión viga-columna asegurando la plastificación de la 
viga en una sección predeterminada 
- La sección en la que se produce el recorte del ala se caracteriza por una disminución de 
la ratio ancho-espesor de las alas, con lo que el elemento es menos esbelto y permite 
una mayor capacidad de rotación plástica 
Figura 2-10. Tipos de configuraciones de la RBS. Sophianopoulos, D. S., et al. (2011) 
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- Para algunas configuraciones, la utilización de “Dog-bones” permite la utilización de 
secciones transversales menores de los elementos de soporte, lo cual supone un ahorro 
económico de la estructura. 
- Facilidad de montaje en obra en comparación con otros tipos de uniones 
 
2.3 Tratamiento normativo de la unión Dog-bone 
 
Con la finalidad de establecer códigos o recomendaciones de diseño para tipos de uniones viga-
columna en estructuras sismoresistentes de acero, las pertinentes entidades de diferentes 
países se han dedicado a realizar un gran número de ensayos experimentales y numéricos. Este 
proceso se conoce como proceso de precalificación y evita que el ingeniero deba de calificar 
siempre la unión que proyecta, lo que agiliza el diseño y reduce los costes del proyecto en gran 
cantidad. 
Actualmente la unión tipo Dog-bone, ya ha sido precalificada en países como Estados Unidos, 
Canadá y en algunos países europeos y las recomendaciones para su diseño se pueden encontrar 
en los correspondientes códigos normativos de estos países. 
 
2.3.1.1  Federal Emergency Management Agency. FEMA (2000) 
 
Esta es una agencia que pertenece al Ministerio del Interior de los Estados Unidos y su propósito 
principal es coordinar una respuesta ante un desastre para el que las reservas a nivel local y 
estatal se vean superadas. Luego, teniendo en cuenta que un terremoto se considera un 
desastre de estas características es objeto de la FEMA (2000) establecer una serie de criterios 
de diseño de estructuras bajo cargas sísmicas, la finalidad de los cuales sea evitar una catástrofe. 
En lo que a la Reduced Beam Section se refiere, es concretamente el documento 
“Recommended Seismic Design Criteria for New Steel Moment-Frame Buildings” en el que se 
definen los criterios de diseño para este tipo de unión. 
 
En este código, FEMA (2000) propone el siguiente procedimiento de diseño: 
 Paso 1: Determinar la longitud y posición de la reducción del ala, basada en lo siguiente: 
 
 𝑎 ≅ (0.5 𝑎 0.75)𝑏𝑓 (2.1) 
 𝑏 ≅ (0.65 𝑎 0.85)𝑑𝑏 (2.2) 
 
Donde 𝑎 y 𝑏 se muestran en la Figura 2-13, y 𝑏𝑓 y 𝑑𝑏 son el ancho de ala de la columna 
y su canto respectivamente. 
 Paso 2: Determinar la profundidad de la reducción del ala, 𝑐, según lo siguiente: 
a) Asumir 𝑐 = 0.20𝑏𝑓 
b) Calcular 𝑍𝑅𝐵𝑆 que es el módulo plástico efectivo en la sección reducida 
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c) Calcular 𝑀𝑓  según el método establecido por la misma norma y con 𝐶𝑝𝑟 = 1.15, 
donde 𝑀𝑓 = 𝑀𝑝𝑟 + 𝑉𝑝𝑥  y 𝑀𝑝𝑟 y 𝑉𝑃 se calculan según: 
 
𝑀𝑝𝑟 = 𝐶𝑝𝑟𝑅𝑦𝑍𝑅𝐵𝑆𝐹𝑦 (2.3) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Donde si tomamos: 
 
 ∑ 𝑀𝐴 = 0 => 𝑉𝑝 =
=
𝑀𝑝𝑟 + 𝑀𝑝𝑟 + 𝑃𝐿
′ 2⁄ + 𝑊𝐿′
2
2⁄
𝐿′
 
(2.4) 
 
 Para este caso y según lo especificado en 2.4: 
  
Figura 2-11. Definición gráfica de parámetros en norma FEMA-350. FEMA (2000) 
Figura 2-12. Definición gráfica de Mf y de Mpr según FEM-350. FEMA (2000) 
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 𝑠ℎ = 𝑑𝑐 2⁄ + 𝑎 + 𝑏 2⁄  (2.5) 
 
d) Si 𝑀𝑓 < 𝑅𝑦𝑍𝑏𝐹𝑦  el diseño es aceptable. Si 𝑀𝑓  es mayor que el límite, se debe 
aumentar 𝑐. El valor de 𝑐 no debería exceder 0.25 𝑏𝑓.𝑅𝑦 es un coeficiente aplicable 
al límite elástico del acero estipulado en la norma del AISC. 
Paso 3: Calcular 𝑀𝑓  y 𝑀𝑐  según lo establecido en las figuras anteriores y con la 
configuración final de la sección reducida. 
 
 𝑀𝑐 = 𝑀𝑝𝑟 + 𝑉𝑝(𝑥 + 𝑑𝑐 2)⁄  (2.6) 
 
 Paso 4: Calcular el esfuerzo cortante en la cara de la columna según la ecuación: 
 
 
𝑉𝑓 = 2
𝑀𝑓
𝐿 − 𝑑𝑐
+ 𝑉𝑔 (2.7) 
 
 Donde 𝑉𝑔= el cortante debido únicamente al peso propio mayorado. 
 Paso 5: Diseñar la conexión a cortante de la viga a la columna. Si se utiliza una soldadura 
a tope, no se requieren más cálculos. Si se utiliza una chapa de cortante atornillada, la 
chapa y los tornillos deberán ser dimensionados con el cortante obtenido en el Paso 4. 
 Paso 6: Diseño del panel de chapa en columna según la siguiente expresión: 
 
 
 
𝑡 =
𝐶𝑀𝑐
ℎ − 𝑑𝑏
ℎ
(0.9)0.6𝐹𝑦𝑐𝑅𝑦𝑐𝑑𝑐(𝑑𝑏 − 𝑡𝑓𝑏)
 (2.8) 
 
 
 En el capítulo 3 de esta tesina, se verá la importancia de diseñar correctamente el 
panel de columna. 
 Paso 7: Analizar la necesidad o no de disponer chapas rigidizadoras de continuidad de 
las alas de la viga. 
 Paso 8: Detallar la unión tal y como se hace en la Figura 2-13 
 
 En la Figura 2-13 se puede ver como el radio de corte se define como: 
 
 
𝑟 =
4𝑐2 + 𝑏2
8𝑐
 (2.9) 
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2.3.1.2 Eurocódigo 8. Parte 3 (2004). 
 
Eurocódigo 8. Parte 3 (2004) plantea una forma muy parecida de proceder para la definición de 
la sección reducida, con la única diferencia de que Eurocódigo 8. Parte 3 (2004) se queda en la 
comprobación de la profundidad del corte y no va más allá como sí lo hace FEMA-350 (2000). 
Existen pequeñas diferencias en la definición de las características geométricas de la sección 
reducida entre FEMA-350 (2000) y Eurocódigo 8. Parte 3. Estas se pueden ver resumidas en la 
Tabla 2.1 
Tabla 2.1. Comparativa entre EC8 y FEMA-350 de la definición de la sección reducida 
Características geométricas FEMA 350 EC 8, Parte 3 
a 0.50 − 0.75𝑏𝑓 0.60𝑏𝑓 
b 0.65 − 0.85𝑑𝑏 0.75𝑑𝑏 
c=g 0.20 − 0.25𝑏𝑓 0.20 − 0.25𝑏𝑓 
s 𝑎 + 𝑏 2⁄  𝑎 + 𝑏 2⁄  
r (4𝑐2 + 𝑏2) 8𝑐⁄  (4𝑔2 + 𝑏2) 8𝑔⁄  
 
 
  
Figura 2-13. Definición gráfica de parámetros de la RBS según FEMA-350. FEMA (2000) 
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3 MODELO NUMÉRICO 
 
3.1 Calibración del modelo numérico y ensayos 
experimentales 
 
En este capítulo se pretende analizar la unión con sección reducida desde un punto de vista 
local. Para ello se han realizado modelos numéricos que buscan recrear las mismas condiciones 
en las que se realizaron los ensayos experimentales llevados a cabo por parte de Pachoumis, et 
al. (2009 y 2010) y de Kulkarni, et al. (2014). El programa de elementos finitos, que se ha utilizado 
para realizar los modelos numéricos, es ANSYS. El objetivo principal de estos estudios numéricos 
es valorar los criterios de diseño establecidos en las normas para la definición de la sección 
reducida. Con la finalidad de estudiar un amplio rango de situaciones de proyecto que cubra 
tanto perfiles esbeltos como perfiles más robustos, los estudios numéricos a realizar se soportan 
en investigaciones experimentales y numéricas llevadas a cabo por Pachoumis, et al. (2009 y 
2010) (perfiles robustos) y Kulkarni, et al. (2014) (perfiles esbeltos) 
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3.1.1 El ensayo experimental de Pachoumis, et al. (2009 y 2010) 
 
El ensayo de Pachoumis, et al. (2009 y 2010) estudia el comportamiento de la sección reducida 
para dos configuraciones. En ambos casos los perfiles del ensayo son un HEB300 para el caso de 
la columna y un HEA240 para la viga; la diferencia entre las configuraciones se encuentra en la 
definición de la sección reducida. En la Tabla 2.1 se presentan los parámetros geométricos que 
definen las normativas de mayor relevancia actual para el diseño de la sección reducida. No 
obstante, Pachoumis adopta para su ensayo experimental el diseño resumido en la Tabla 3.1. 
Tabla 3.1. Configuraciones en el ensayo experimental de Pachoumis, et al. (2009 y 2010) 
Configuración 𝒃𝒇 𝒅𝒃 𝒂 (% 𝒃𝒇) 𝒃 (% 𝒅𝒃) 𝒈 (𝒎𝒎) 𝒔(𝒎𝒎) 𝒓(𝒎𝒎) 
𝑹𝑩𝑺 𝟏 240 230 65 80 36(15%𝑏𝑓) 248 135.56 
𝑹𝑩𝑺 𝟐 240 230 65 80 60(25%𝑏𝑓) 248 100.53 
 
Los parámetros que utiliza Pachoumis, et al. (2009 y 2010) se encuentran en los límites que 
establece la normativa vigente e incluso en el caso de la RBS1 se va a valores más conservadores. 
La finalidad de esto es ver la variabilidad de los resultados en función de los parámetros elegidos. 
En la Figura 3-1 y la Figura 3-2 se pueden ver fotos del ensayo experimental. En cualquier caso, 
los ensayos consisten en una ménsula de 1,20 m de longitud unida a una columna que tiene una 
longitud de 1.797 m. En los extremos de la columna se disponen unas chapas y tornillos que 
reproducen la condición de empotramiento. Por otro lado, en la viga, la carga se aplica mediante 
unos gatos hidráulicos a 1 m de distancia de la cara de la columna. 
 
 
 
 
El acero de los prototipos experimentales ensayados es un acero con un límite elástico de 𝑓𝑦 =
305 𝑁 𝑚𝑚2⁄  y con una resistencia última de 𝑓𝑢 = 510 𝑁 𝑚𝑚
2⁄ . El material utilizado para la 
soldadura tiene las mismas características que las de los perfiles, que se acaban de describir. 
 
  
Figura 3-1. Gatos y ménsula en el ensayo 
Pachoumis, et al. (2009 y 2010) 
Figura 3-2. Dibujo de mallado en el ensayo de 
Pachoumis, et al. (2009 y 2010) 
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3.1.2 El ensayo experimental de Kulkarni, et al. (2014) 
 
El ensayo de Kulkarni, et al. (2014) estudia el comportamiento de la sección reducida para el 
caso de una unión viga-columna con perfiles indios. Se trata del mismo sistema estructural que 
en el caso de Pachoumis, et al. (2009 y 2010), una ménsula conectada a una columna y con brazo 
de 1m de longitud. El perfil que se utiliza para la columna es WPB150 y para la viga un NPB200. 
La Tabla 3.2 resume las características principales de estos perfiles y los parámetros de sección 
reducida utilizados por Kulkarni en su ensayo. 
Tabla 3.2. Configuraciones en el ensayo experimental de Kulkarni, et al. (2014) 
Configuración 𝒃𝒇 𝒅𝒃 𝒂 (% 𝒃𝒇) 𝒃 (% 𝒅𝒃) 𝒈 (% 𝒃𝒇) 𝒔(𝒎𝒎) 𝒓(𝒎𝒎) 
𝑵𝑷𝑩 𝟐𝟎𝟎 100 200 60 80 25 140 140.5 
 
Las características geométricas referentes a los perfiles se resumen en la Tabla 3.3 
 
Tabla 3.3. Dimensiones de los perfiles del ensayo de Kulkarni, et al. (2014) 
Perfil 𝒅𝒃 𝒕𝒘 𝒃𝒇 𝒕𝒇 
WPB150 Columna 162 8 154 11.5 
NPB200 Viga 200 5.6 100 8.5 
 
Los parámetros que utiliza Kulkarni, et al. (2014) en su ensayo experimental corresponden a los 
parámetros definidos en la norma FEMA350 (2000). Las características resistentes del acero son 
un límite elástico de 𝑓𝑦 = 330 𝑁 𝑚𝑚
2⁄  y una resistencia última de 𝑓𝑢 = 485 𝑁 𝑚𝑚
2⁄ . La Figura 
3-3 muestra la preparación del ensayo experimental. 
 
 
 
3.1.3 El protocolo de carga de la SAC Joint Venture (1997) 
 
Tanto para los ensayos experimentales de Pachoumis como para el de Kulkarni se siguió el 
protocolo de carga de la SAC Joint Venture. Este protocolo fue publicado en 1997 por una 
asociación formada por la Structural Engineers Association of California (SEAOC) el Applied 
Figura 3-3. Sistema estructural del ensayo de 
Kulkarni, et al. (2014) 
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Technology Council (ATC) y California Universities for Research in Earthquake Engineering 
(CUREe). Su finalidad principal es la de dar una serie de pautas para la fabricación, inspección y 
ensayo de uniones entre viga y columna en estructura metálica. En su anejo E se define el 
protocolo de carga de la SAC para ensayos con incrementos graduales bajo cargas cíclicas. 
Concretamente el tipo de sistema de carga que utilizan Pachoumis, et al. (2009 y 2010) y 
Kulkarni, et al. (2014) es el “Basic Loading History”. Este programa de test consiste en ir 
aumentando gradualmente ciclos de deformaciones sobre el elemento testeado. La Figura 3-4 
muestra la definición gráfica de este tipo de programa. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Como puede observarse en la Figura 3-4 el parámetro de deformación utilizado para controlar 
el proceso de carga es el desplome entre pisos o “interstory drift angle”, 𝜃. Este parámetro se 
define como el desplazamiento relativo entre pisos dividido entre la altura de piso. En los 
ensayos, dicho parámetro se determina mediante el cociente entre la flecha de la viga en su 
extremo libre y la longitud de dicha viga. De este modo, en nuestro caso en que el elemento de 
ensayo consiste en una viga de 1m de longitud en ménsula conectada a una columna, el 
“interstory drift angle” será igual a la flecha vertical de la viga. A la hora de realizar los modelos 
numéricos, el procedimiento de introducción de carga se planteará a través de una condición de 
desplazamiento impuesto en el extremo de la viga en ménsula, que se encuentra a una distancia 
de 1m de la cara de la columna. 
La Tabla 3.4 las deformaciones pico que deberemos imponer en nuestro modelo numérico y los 
ciclos en los que deberemos repetir esta operación. 
Tabla 3.4. Basic Loading History. Venture, S. J. (1997) 
Intervalo Deformación pico θ Nº de ciclos 
1 0.00375 6 
2 0.005 6 
3 0.0075 6 
4 0.01 4 
5 0.015 2 
6 0.02 2 
7 0.03 2 
 
Figura 3-4. Basic Loading History. Venture, S. J. (1997) 
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Observando la Tabla 3.4 se concluye que se aplican 56 pasos de carga, correspondientes a 28 
ciclos 𝑥2. 
3.2 Modelos numéricos y resultados 
 
A continuación, se presentan los modelos numéricos creados para reproducir los ensayos 
experimentales de Pachoumis, et al. (2009 y 2010) y Kulkarni, et al. (2014) (Figura 3-5-Figura 
3-7). El tipo de elemento finito utilizado ha sido el elemento tipo “shell”181. Este es un elemento 
de 4 nodos con seis grados de libertad y es muy adecuado para cálculo lineal, cálculo con grandes 
rotaciones, grandes deformaciones o cálculo no lineal. El tamaño de elemento utilizado en todos 
los casos ha sido de 2 cm. El tipo de análisis que se ha realizado ha sido un análisis estático no 
lineal. Tal y como se ha comentado en el apartado de introducción, con el diseño de uniones con 
vigas de sección reducida, se pretende que se produzca una disipación de energía mediante la 
entrada en régimen inelástico de algunas zonas de la estructura. Esto nos lleva inevitablemente 
a afrontar el problema desde un modelo de análisis no lineal por el material. 
 
 
 
 
 
Figura 3-5. Detalle RBS2 modelo ensayo 
Pachoumis 
Figura 3-6. Detalle RBS1 modelo ensayo 
Pachoumis 
Figura 3-7. Modelo ensayo Kulkarni con 
condiciones de contorno 
Figura 3-8. Modelo ensayo Pachoumis. 
Resultado análisis lineal 
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La Figura 3-7 muestra las condiciones de contorno aplicadas en todos los casos; concretamente 
en los extremos de las columnas se ha impedido cualquier tipo de desplazamiento, lo que a 
efectos prácticos supone un empotramiento. La  Figura 3-8 muestra el resultado de un análisis 
estático lineal con el modelo de RBS2 de Pachoumis, et al. (2009 y 2010); en dicha Figura puede 
apreciarse una gran concentración de tensiones y como el análisis estático lineal no tiene ningún 
sentido para el caso que nos ocupa. 
 
3.2.1 Resultados del modelo numérico del ensayo experimental de 
Pachoumis, et al. (2009 y 2010) 
 
La peculiaridad que tiene el ensayo de Pachoumis, et al. (2009 y 2010) era la elección de perfiles 
robustos. A partir de aquí los parámetros de diseño que elige Pachoumis para la sección reducida 
toman los valores de los límites que establecen las normas actuales. A continuación, se 
presentan resultados numéricos relativos a la magnitud y distribución de las tensiones de von 
Mises. 
 
 
Figura 3-9. Tensión de von Mises para el LS37 de la RBS 1 (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
Figura 3-10. Tensión de von Mises para el LS45 de la RBS 1 
(𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
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En el caso de la RBS1 vemos como a partir del Load Step 37 se produce la plastificación de la 
zona de soldadura entre la columna y la viga. Las tensiones van aumentando en esta zona hasta 
que llegamos al Load Step 47 en que se inicia la plastificación de la zona en la que se encuentra 
el recorte de sección. Esto es precisamente lo que se quiere evitar, la plastificación de la zona 
en la que se encuentra la soldadura ya que se pueden llegar a situaciones como las que se 
produjeron en los terremotos de Northridge o de Kobe, explicados en el apartado 2.1. 
 
Figura 3-12. Diagrama momento-rotación en la zona de la RBS para RBS1 
 
El gráfico que muestra la Figura 3-12 es bastante ilustrativo ya que en rojo tenemos la relación 
momento-rotación desde el Load Step 1 hasta el 46, mientras que en azul tenemos la relación 
momento-rotación desde el Load Step 47 hasta el 56. La Figura 3-13 muestra el diagrama 
momento-rotación para el caso de la RBS2. En este caso la tensión del límite elástico en la zona 
Figura 3-11. Tensión de von Mises para el LS56 de la RBS 1 (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
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del recorte de sección se alcanza en el Load Step 29. Además, para el caso de la RBS2 en ningún 
caso se llega al límite elástico de 305 𝑁 𝑚2⁄  en la zona de la soldadura entre la viga y la columna. 
 
 
Comparando la Figura 3-12 con la Figura 3-13 vemos que la disipación de energía sería mayor en 
el caso RBS1 ya que se llegan a unos valores momento-desplazamiento superiores que en el caso 
RBS2, sin embargo la causa principal de esto es la plastificación de la zona correspondiente a la 
soldadura y como se ha comentado anteriormente, esto debe ser evitado, ya que podría 
conducir a mecanismos de colapso frágil. No obstante, podemos afirmar que se forma una rótula 
en el caso RBS2 en la que se llega a valores de casi 0.02 rad de rotación lo cual es importante de 
cara a la disipación de energía. 
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Figura 3-13. Diagrama momento-rotación en la zona de la RBS para RBS2 
Figura 3-14. Tensión de von Mises para el LS29 de la RBS 2 (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
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La Figura 3-14 muestra como la primera plastificación se produce en la zona de la sección 
reducida cuando se llega a una tensión de 305 𝑁 𝑚2⁄ , esto sucede para el Load Step 29, mientras 
que en el caso de la RBS1 la plastificación de la zona de la sección reducida ocurría mucho más 
tarde. Otro hecho a destacar es que cuando se produce la primera plastificación en la zona de la 
sección reducida para la RBS2, no existe una plastificación previa de la zona de soldadura. 
 
 
 
 
Posteriormente a esta primera plastificación se ve en la Figura 3-15 y en la Figura 3-16 se observa 
que las tensiones van aumentado en la zona de la sección reducida, sin embargo, en ningún caso 
se alcanza el valor de los 305 𝑁 𝑚2⁄ ,en la zona de la soldadura. Ello habla de la bondad del 
diseño de la unión con la viga de sección reducida en el caso del prototipo RBS2. 
Figura 3-15. Tensión de von Mises para el LS45 de la RBS 2 (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
Figura 3-16. Tensión de von Mises para el LS56 de la RBS 2 (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
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Otro aspecto a destacar, comparando los resultados de las uniones RBS1 con la RBS 2, es la 
evolución de las tensiones que experimenta el alma de la columna a medida que va aumentando 
la aplicación cíclica de carga. Como se puede ver en las figuras que se han mostrado 
anteriormente, para el caso RBS1 esta zona llega a plastificar, mientras que para el caso de la 
RBS2 no se llega a la plastificación. Este es uno de los factores a controlar, ya que la RBS se 
acostumbra a diseñar con chapas de continuidad de las alas de la viga, lo que supone que la zona 
del alma de la columna comprendida entre las chapas de continuidad experimente unas 
tensiones mayores. Como se ha podido ver en el capítulo 2 de esta tesina, FEMA aporta una 
serie de comprobaciones para evitar que ocurra la plastificación de esta zona. 
La Figura 3-17 y la Figura 3-18 muestran los resultados del ensayo experimental para la RBS1 y 
la RBS2 respectivamente. 
 
 
 
 
En vista de los resultados obtenidos podemos concluir que los parámetros definidos por las 
normas actuales son adecuados. Para el caso de la RBS1 en que Pachoumis es excesivamente 
conservador en la definición del parámetro g, vemos como el comportamiento obtenido no es 
el deseado. Sin embargo, cuando el valor de diseño de la sección reducida se encuentra dentro 
de los márgenes establecidos en las normas actuales, el resultado es bueno. 
 
3.2.2 Resultados del modelo numérico del ensayo experimental de 
Kulkarni 
 
El ensayo de Kulkarni presenta la característica de que fue realizado con perfiles de canto medio-
pequeño y esbeltos. 
En este caso, se obtuvieron unos resultados parecidos a los del RBS2 del ensayo experimental 
de Pachoumis, con la única diferencia de que en el ensayo de Kulkarni sí se respetan los valores 
Figura 3-17. Formación de rótula plástica en 
soldadura RBS1. Pachoumis, et al. (2009 y 
2010) 
Figura 3-18. Formación de rótula plástica en 
sección reducida RBS2. Pachoumis, et al. (2009 y 
2010) 
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establecidos por la normativa FEMA356 (2000) para el diseño de uniones con sección reducida. 
Concretamente, se ve que en el Load Step 40 se llega por primera vez a una tensión de 
330 𝑁 𝑚𝑚2⁄  lo que implica la plastificación del acero en el ensayo de Kulkarni, et al. (2014) 
(Figura 3-19. La zona en que se produce esta plastificación es la zona de la sección reducida. A 
partir de aquí la zona plastificada va aumentado, a medida que progresivamente se va aplicando 
la carga cíclica. En el Load Step 56, que corresponde al final, se ve una ligera plastificación en el 
alma de la columna, sin embargo, se puede considerar como aceptable dado que estamos 
hablando de una situación accidental límite. 
 
 
 
 
En este caso se puede afirmar que se formó una rótula plástica de nuevo, llegando a una rotación 
de unos 0.02 rad. 
Figura 3-19. Tensión de von Mises para el LS40 de Kulkarni, 
et al. (2014) (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
Figura 3-20. Tensión de von Mises para el LS46 de Kulkarni, 
et al. (2014) (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
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3.2.3 La utilización de rigidizadores 
 
Otro factor importante a destacar del análisis numérico es el hecho de la presencia de 
rigidizadores o chapas de continuidad en todos los casos de estudio. Este es un elemento de 
gran relevancia, observando la Figura 3-22, se ve que sin presencia de rigidizadores, el ala de la 
columna plastifica de una forma significativa. Al incorporar los rigidizadores, se está 
introduciendo un elemento mucho más rígido que el ala de la columna, lo que provoca que 
aquéllos se lleven gran parte de las tensiones y el ala trabaje mejor. 
 
 
 
  
Figura 3-21. Tensión de von Mises para el LS56 de 
Kulkarni, et al. (2014) (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
  
Figura 3-22. Tensión de von Mises para el LS56 de la RBS 2 sin 
rigidizadores (𝑵 𝒎𝟐⁄ ) 
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4  ESTUDIO ANALÍTICO 
 
4.1 Principales parámetros de diseño de la RBS 
 
En este apartado de la tesis se estudian desde un punto de vista analítico los principales 
parámetros de diseño de la RBS los cuales son: el papel que juega la carga vertical, el porcentaje 
de reducción de la resistencia con motivo del recorte de las alas y la distancia entre el centro de 
la RBS y la unión viga-columna. En particular, la localización de la sección reducida debe de ser 
seleccionada de manera que se produzca el desarrollo de las rótulas plásticas en los “Dog-bones” 
y/o en una sección intermedia de la viga, mientras que como se ha comentado anteriormente, 
la plastificación de la unión viga-columna debe de ser evitada. 
Las ecuaciones y el desarrollo matemático que se muestran a continuación han sido extraídos 
de los artículos de Rosario Montuori con relación a la RBS. 
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Uno de los problemas más importantes que se deben resolver en el diseño sísmico de 
estructuras porticadas resistentes a momento es la localización de las rótulas plásticas en las 
vigas. 
Si tenemos en cuenta y asumimos que la acción sísmica puede ser representada mediante una 
correcta distribución de fuerzas horizontales que van aumentado progresivamente, lo primero 
que debemos hacer para entender la generación de rótulas plásticas en el problema que nos 
ocupa es observar la forma de los diagramas de momentos flectores de una viga genérica 
perteneciente a una estructura porticada, sometida tanto a fuerzas verticales como 
horizontales. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Si ahora aplicamos el principio de superposición, considerando el efecto separado de las 
acciones verticales y horizontales obtenemos el diagrama de momentos flectores de la siguiente 
figura. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
En la figura anterior las secciones correspondientes a las secciones de extremo de viga son (1) y 
(5), las que corresponden a la posición del Dog-bone son (2) y (4) y la sección correspondiente 
al máximo momento positivo es (3). Además, también se muestra el parámetro “𝑎” que hace 
referencia a la posición del centro de la RBS, respecto del extremo de viga. El parámetro “𝑎” 
junto con el parámetro “𝑚𝑑𝑏” son los principales parámetros de diseño. Este último parámetro 
𝑚𝑑𝑏 representa la magnitud del recorte de alas efectuado y de forma adimensional se expresa 
Figura 4-1. Diagramas de momentos flectores. Montuori (2014 y 2015) 
Figura 4-2. Definición de variables en el estudio paramétrico. Montuori (2014 y 2015) 
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como: 
 
 
𝑚𝑑𝑏 =  
𝑀𝑝,𝑑𝑏
𝑀𝑝
 (4.1) 
 
donde 𝑀𝑝,𝑑𝑏es el momento plástico de la sección reducida y 𝑀𝑝 es el momento plástico de la 
sección de viga integra. 
En la primera fase del proceso de diseño, Montuori asume 𝑚𝑑𝑏  como fijo, mientras que la 
posición 𝑎 de los “Dog-bones” debe de ser correctamente seleccionada. 
Si observamos nuevamente la figura en la que aparece la superposición de las leyes de 
momentos flectores debidos a las cargas horizontales y verticales, se puede concluir que la 
rótula plástica se producirá antes en la sección 4 que en la sección 2. 
Como consecuencia de ello, lo primero que debe hacerse es encontrar las condiciones que 
aseguren que las secciones 1, 2, 3 y 5 permanecerán en régimen elástico, mientras que en la 
sección 4 se produce la plastificación a medida que las fuerzas horizontales van aumentando. 
 
4.2 Posición de la primera rótula plástica 
 
Para poder encontrar estas condiciones que deberemos imponer a nuestro problema, tenemos 
que considerar la expresión del momento flector para una sección 𝑥 genérica de nuestra viga. 
 
 
𝑀(𝑥) = 𝑀𝐴 + 𝑇𝐴𝑥 − 𝑞
𝑥2
2
= 𝑀𝐴 + (𝑞
𝐿
2
−
𝑀𝐴 + 𝑀𝐵
𝐿
)𝑥 − 𝑞
𝑥2
2
 
 
(4.2) 
 
Y el valor de 𝑥𝑚𝑎𝑥 donde se producirá el momento máximo positivo será: 
 
𝑥𝑚𝑎𝑥 =
𝐿
2
−
𝑀𝐴 + 𝑀𝐵
𝑞𝐿
 
 
(4.3) 
 
A partir de aquí podemos expresar el momento flector en las secciones 1,2,3,4 y 5. 
 
Sección 1 𝑀(0) = 𝑀𝐴 (4.4) 
 
Sección 2 
𝑀(𝑎) = 𝑞
𝑎(𝐿 − 𝑎)
2
− 𝑀𝐵
𝑎
𝐿
+ (1 −
𝑎
𝐿
)𝑀𝐴 
(4.5) 
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Sección 3 
𝑀(𝑥𝑚𝑎𝑥) =
𝑞𝐿2
8
+
𝑀𝐴 − 𝑀𝐵
2
+
(𝑀𝐴 + 𝑀𝐵)
2
2𝑞𝐿2
 
(4.6) 
 
Sección 4 
𝑀(𝐿 − 𝑎) = 𝑞
𝑎(𝐿 − 𝑎)
2
+ 𝑀𝐴
𝑎
𝐿
− (1 −
𝑎
𝐿
)𝑀𝐵 
(4.7) 
 
Sección 5 𝑀(𝐿) = −𝑀𝐵 (4.8) 
 
Para que las secciones 1,2,3,5 permanezcan en régimen elástico mientras que la sección 4 
plastifica cuando la acción sísmica horizontal aumenta progresivamente, se deberán cumplir los 
siguientes requerimientos: 
 
Sección 1 𝑀𝐴 < 𝑀𝑃 (4.9) 
 
Sección 2 𝑀(𝑎) < 𝑚𝑑𝑏𝑀𝑃 (4.10) 
 
Sección 3 𝑀(𝑥𝑚𝑎𝑥) < 𝑀𝑃 (4.11) 
 
Sección 4 𝑀(𝐿 − 𝑎) = −𝑚𝑑𝑏𝑀𝑃 (4.12) 
 
Sección 5 𝑀(𝐿) > −𝑀𝑃 =>  𝑀𝐵 < 𝑀𝑃 (4.13) 
 
A partir de las ecuaciones (4.12) y (4.7) podemos obtener la siguiente expresión de 𝑀𝐵 (4.14) la 
cual representa la relación entre los momentos de extremo (𝑀𝐴  y 𝑀𝐵 ) de viga cuando se 
desarrolla la primera rótula plástica en la sección 4, la del Dog-bone de la derecha: 
 
 
𝑀𝐵 = 𝑀𝐴
𝑎
(𝐿 − 𝑎)
+ 𝑞
𝐿𝑎
2
+
𝐿
𝐿 − 𝑎
𝑚𝑑𝑏𝑀𝑃 
(4.14) 
Mediante las ecuaciones (4.14) y (4.2), podemos expresar los requerimientos de diseño como: 
 
 𝑀𝐴 < 𝑀𝐴1 con 𝑀𝐴1 = 𝑀𝑃 (4.15) 
 
 
𝑀𝐴 < 𝑀𝐴2 =
𝑚𝑑𝑏𝐿
𝐿 − 2𝑎
𝑀𝑃 − 𝑞
𝑎(𝐿 − 𝑎)
2
 (4.16) 
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 𝑀𝐴 < 𝑀𝐴3 = √2𝑞(𝐿 − 𝑎)2(1 + 𝑚𝑑𝑏)𝑀𝑃
− (
𝑞(𝐿 − 𝑎)2
2
+ 𝑚𝑑𝑏𝑀𝑃) 
(4.17) 
 
𝑀𝐴 < 𝑀𝐴5 =
(1 − 𝑚𝑑𝑏)𝐿 − 𝑎
𝑎
𝑀𝑃
− 𝑞
𝐿(𝐿 − 𝑎)
2
 
(4.18) 
 
Obviamente y según las condiciones impuestas la primera rótula plástica se producirá en la 
sección 4 (“Dog-bone”) de la derecha. Bajo esta condición se requiere que la segunda rótula 
plástica se desarrolle, o bien en el Dog-bone de la izquierda o en una sección intermedia de la 
viga, mientras que la plastificación en los extremos de la viga (secciones 1 y 5) debe de ser 
evitada. 
A medida que va aumentando la componente horizontal de la acción sísmica, el valor de 𝑀𝐴 
también aumenta y las desigualdades (4.15), (4.16), (4.17) y (4.18) nos permiten reconocer 
aquella sección en la que se producirá la segunda rótula plástica, solo nos debemos de fijar en 
cuál es la primera desigualdad que deja de cumplirse. El modo en que Montuori plantea la 
búsqueda de este valor mínimo consiste en relacionar los valores 𝑀𝐴1, 𝑀𝐴2, 𝑀𝐴3, 𝑀𝐴5, entre sí 
mediante desigualdades. 
De este modo se plantean las siguientes condiciones: 
Condición A 𝑀𝐴3 < 𝑀𝐴2 (4.19) 
 
La condición (4.19) identifica los valores de 𝑎  para los que se asegura que la segunda 
plastificación se producirá antes en la sección de máximo momento positivo (sección 3) que en 
el Dog-bone de la izquierda (sección 2). 
 
Condición B 𝑀𝐴3 < 𝑀𝐴5 (4.20) 
 
La condición (4.20) identifica los valores de 𝑎 para los que se asegura que la plastificación en la 
sección de máximo momento positivo (sección 3), precederá a la de la sección de extremo de 
viga de la derecha (sección 5) 
 
Condición C 𝑀𝐴2 < 𝑀𝐴5 (4.21) 
 
La condición (4.21) identifica los valores de 𝑎 para los que se asegura que la plastificación de la 
sección del Dog-bone de la izquierda (sección 2), precederá a la de la sección de extremo de viga 
de la derecha (sección 5) 
 
Condición D 𝑀𝐴3 < 𝑀𝐴1 (4.22) 
 
36  Capítulo 4 
 Estudio del comportamiento de uniones tipo Dog-bone en estructura de acero  
La condición (4.22) identifica los valores de 𝑎 para los que se asegura que la plastificación en la 
sección de máximo momento positivo (sección 3), precederá a la de la sección de extremo de 
viga de la izquierda (sección 1) 
 
Condición E 𝑀𝐴2 < 𝑀𝐴1 (4.23) 
 
La condición (4.23) identifica los valores de 𝑎 para los que se asegura que la plastificación de la 
sección del Dog-bone de la izquierda (sección 2), precederá a la de la sección de extremo de viga 
de la izquierda (sección 1). 
 
Con la finalidad de evitar que la segunda rótula plástica se genere en las secciones de extremo 
de viga (sección 1 y sección 5), se debe imponer que se cumplan las condiciones (4.20), (4.21), 
(4.22) y (4.23). 
Por otro lado, la condición (4.19) nos permitirá evaluar si la segunda rótula plástica se generará 
en la sección del Dog-bone de la izquierda (sección 2), o en la sección de máximo momento 
positivo (sección 3). 
Si en las condiciones (4.19), (4.20), (4.21), (4.22), (4.23) substituimos los valores de las 
ecuaciones (4.15), (4.16), (4.17) i (4.18), obtenemos las siguientes soluciones: 
 
Soluciones Condición A 
𝒂
𝑳
<
𝑎3
𝐿
  𝑦  
𝑎2
𝐿
<
𝒂
𝑳
<
𝑎1
𝐿
 (4.24) 
 
donde: 
 𝑎1
𝐿
= 1 
(4.25) 
 
𝑎2
𝐿
=
1
2
− √
(1 + 𝑚𝑑𝑏)
2
𝑀𝑝
𝑞𝐿2
+ √
(1 − 𝑚𝑑𝑏)
2
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
 
 
𝑎3
𝐿
=
1
2
− √
(1 + 𝑚𝑑𝑏)
2
𝑀𝑝
𝑞𝐿2
− √
(1 − 𝑚𝑑𝑏)
2
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
 
 
 
Soluciones Condición B 
𝑎6
𝐿
<
𝒂
𝑳
<
𝑎5
𝐿
  𝑦  
𝒂
𝑳
>
𝑎4
𝐿
 (4.26) 
 
donde: 
 𝑎4
𝐿
= 1 
(4.27)  𝑎5
𝐿
= −√2(1 + 𝑚𝑑𝑏)
𝑀𝑝
𝑞𝐿2
+ 2√
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
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 𝑎6
𝐿
= −√2(1 + 𝑚𝑑𝑏)
𝑀𝑝
𝑞𝐿2
− 2√
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
 
 
 
Soluciones Condición C 
𝒂
𝑳
<
𝑎8
𝐿
  𝑦  
𝒂
𝑳
>
𝑎7
𝐿
 (4.28) 
donde: 
 𝑎7
𝐿
= 1 
(4.29)  
𝑎8
𝐿
=
1
2
+
1
6
√𝑇
3
− 6
2
3
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
−
1
12
√𝑇
3  
 
con: 
 
𝑇 = −108𝑚𝑏𝑑
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
+ 3 [−3 + 72
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
− 576 (
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
)
2
+ 1296𝑚𝑏𝑑
2 (
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
)
2
+ 1536 (
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
)
3
]
1
2⁄
 
(4.30) 
 
Tal y como se ha comentado anteriormente, si tomamos la relación (4.22) y en ella 
substituimos los valores de 𝑀𝐴1 y de 𝑀𝐴3, obtenidos en (4.15) y (4.17), la condición D puede 
ser escrita como: 
 
Condición D − [
𝑎
𝐿
+ (1 − √2(1 + 𝑚𝑑𝑏)
𝑀𝑃
𝑞𝐿2
)]
2
< 0 (4.31) 
 
Como podemos ver la condición D siempre quedará satisfecha, algo parecido ocurrirá con la 
condición E, pero en este caso simplemente tendremos como soluciones:  
 
Condición E 
𝒂
𝑳
> 1   𝑦   0 <
𝒂
𝑳
<
1
2
  (4.32) 
 
La segunda solución de (4.32) nos viene a decir que el Dog-bone no puede ser situado más allá 
de la mitad de la luz de la viga. Luego en el rango 0 < 𝑎 𝐿⁄ <
1
2⁄ , que es el que a nosotros nos 
interesa solo quedan por analizar la condición A, la condición B y la condición C. Además, tal y 
como se ha comentado anteriormente, la condición A debe de ser únicamente utilizada para 
reconocer la posición de la segunda rótula plástica, la cual se puede desarrollar o bien en el Dog-
bone de la izquierda o en la sección de máximo momento positivo. Luego, a partir de aquí, 
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podemos concluir que son las condiciones B y C las que nos proporcionaran un límite superior 
de la localización del Dog-bone (el valor límite superior será el menor valor entre 𝑎5 y 𝑎8). 
Para discernir entre si la segunda rótula plástica se producirá en el Dog-bone de la izquierda o 
lo hará en la sección de máximo momento positivo, debemos fijarnos en lo siguiente: si 𝑎 < 𝑎3 
o 𝑎 > 𝑎2 la segunda rótula plástica se desarrollará en la sección de máximo momento positivo, 
si ninguna de estas condiciones se cumple, entonces se desarrollará en el Dog-bone de la 
izquierda. 
 
4.3  Posición de la segunda rótula plástica 
 
Debido a que la expresión para calcular 
𝑎8
𝐿⁄  es particularmente compleja y con el objetivo de 
identificar el límite de 𝑎 𝐿⁄  determinante en cada caso, Montuori plantea un análisis numérico, 
en el que para un valor cualquiera de 𝑚𝑑𝑏 se calculan los valores de 𝑎2, 𝑎3, 𝑎5 𝑦 𝑎8 en función 
del parámetro adimensional 
𝑀𝑃
𝑞𝐿2⁄  entre los valores 1/16 y 0, lo cual cubre todas las 
posibilidades de diseño. 
A continuación, se pueden ver las curvas que representan los valores obtenidos por el análisis 
numérico realizado por Montuori (2014 y 2015) (Figura 4-3-Figura 4-8) 
Si nos fijamos desde la Figura 4-3 a la Figura 4-8 podemos ver como existen dos límites evidentes 
del valor adimensional 
𝑞𝐿2
𝑀𝑃
⁄ , los cuales son 
𝑞𝑙𝑖𝑚1𝐿
2
𝑀𝑃
⁄  y 
𝑞𝑙𝑖𝑚2𝐿
2
𝑀𝑃
⁄ . 
La expresión matemática de estos límites se puede determinar mediante las relaciones (4.25) y 
(4.27). 
 
𝑞𝑙𝑖𝑚1 =
4𝑀𝑃
𝐿2
(5 − √8(1 − 𝑚𝑑𝑏) − 2√2(1 + 𝑚𝑑𝑏)
+ √1 − 𝑚𝑑𝑏2) 
(4.33) 
 
 
𝑞𝑙𝑖𝑚2 =
4𝑀𝑃
𝐿2
(5 + √8(1 − 𝑚𝑑𝑏) − 2√2(1 + 𝑚𝑑𝑏)
− √1 − 𝑚𝑑𝑏2) 
(4.34) 
 
Luego, como conclusión a nivel diseño con respecto a la localización del Dog-bone y de su 
influencia en la generación de una segunda rótula plástica, podemos afirmar lo siguiente: 
Caso 𝒒 < 𝒒𝒍𝒊𝒎𝟏: el criterio de diseño es 𝑎 < 𝑎8, mientras que, con relación a la formación de la 
segunda rótula plástica, si 𝑎 < 𝑎2 el segundo Dog-bone entrará en el régimen inelástico, de no 
ser así, se produciría la plastificación de la viga. 
Caso 𝒒𝒍𝒊𝒎𝟏 < 𝒒 < 𝒒𝒍𝒊𝒎𝟐 :el criterio de diseño es 𝑎 < 𝑎5 , mientras que, con relación a la 
formación de la segunda rótula plástica, si 𝑎 > 𝑎3 el segundo Dog-bone entrará en el régimen 
inelástico, de no ser así, se produciría la plastificación de la viga. 
Caso 𝒒 > 𝒒𝒍𝒊𝒎𝟐: el criterio de diseño es 𝑎 < 𝑎8, mientras que, con relación a la formación de la 
segunda rótula plástica siempre se desarrollará en la sección intermedia de la viga, donde se 
concentra el máximo momento positivo. 
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Con los gráficos de las Figuras que se muestran a continuación y lo explicado anteriormente, se 
ha clarificado el papel que juega la carga vertical 𝑞 con relación a la posición del Dog-bone. 
Concretamente, vemos como para un valor concreto de momento resistente adimensional 𝑚𝑑𝑏, 
el aumento de la carga vertical 𝑞 supone una disminución del valor máximo permitido de 𝑎 𝐿⁄ . 
Del mismo modo, para un valor determinado de 𝑞, el aumento de 𝑚𝑑𝑏 supone una disminución 
del rango admisible de 𝑎 𝐿⁄ . 
  
 
 
  
 
Figura 4-3. Valores límite 𝒂𝟐 𝑳⁄ , 𝒂𝟑 𝑳⁄ , 𝒂𝟓 𝑳⁄  y  
𝒂𝟖 𝑳⁄  para 𝒎𝒅𝒃 = 𝟎. 𝟒 . Montuori (2014 y 
2015) 
Figura 4-4. Valores límite 𝒂𝟐 𝑳⁄ , 𝒂𝟑 𝑳⁄ , 𝒂𝟓 𝑳⁄  y  
𝒂𝟖 𝑳⁄  para 𝒎𝒅𝒃 = 𝟎. 𝟓.  Montuori (2014 y 
2015) 
Figura 4-5. Valores límite 𝒂𝟐 𝑳⁄ , 𝒂𝟑 𝑳⁄ , 𝒂𝟓 𝑳⁄  y  
𝒂𝟖 𝑳⁄  para 𝒎𝒅𝒃 = 𝟎. 𝟔 . Montuori (2014 y 
2015) 
Figura 4-6. Valores límite 𝒂𝟐 𝑳⁄ , 𝒂𝟑 𝑳⁄ , 𝒂𝟓 𝑳⁄  y  
𝒂𝟖 𝑳⁄  para 𝒎𝒅𝒃 = 𝟎. 𝟕 . Montuori (2014 y 
2015) 
Figura 4-7. Valores límite 𝒂𝟐 𝑳⁄ , 𝒂𝟑 𝑳⁄ , 𝒂𝟓 𝑳⁄  y  
𝒂𝟖 𝑳⁄  para 𝒎𝒅𝒃 = 𝟎. 𝟖. Montuori (2014 y 2015) 
Figura 4-8. Valores límite 𝒂𝟐 𝑳⁄ , 𝒂𝟑 𝑳⁄ , 𝒂𝟓 𝑳⁄  y  
𝒂𝟖 𝑳⁄  para 𝒎𝒅𝒃 = 𝟎. 𝟗. Montuori (2014 y 2015) 
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4.4 Ábaco de diseño para la localización del Dog-bone 
 
La solución mostrada en el apartado anterior para la determinación de la posición del Dog-bone 
requiere un cálculo previo de 𝑞𝑙𝑖𝑚1, 𝑞𝑙𝑖𝑚2, 𝑎5 𝐿⁄ , 𝑎8 𝐿⁄  y 𝑎2 𝐿⁄  o 𝑎3 𝐿⁄ . Esto puede resultar poco 
práctico a la hora de diseñar, por ello Montuori destaca el hecho de que lo realmente importante 
en el diseño de la sección reducida es la protección de la unión (soldadura) entre la viga y la 
columna, lo que se traduce en que debemos imponer la plastificación de los dos Dog-bone o de 
al menos un Dog-bone y una sección transversal de la viga. Luego, se puede simplificar el 
problema si únicamente se toma el valor de 𝑎 𝐿⁄  correspondiente al mínimo entre 𝑎5 𝐿⁄  y 𝑎8 𝐿⁄ . 
La obtención de estos valores puede realizarse a partir de un valor determinado de la carga 
vertical 𝑞 y del momento plástico 𝑀𝑝, permitiendo calcular el valor adimensional 
𝑞𝐿2
𝑀𝑃
⁄ . A 
partir de este valor adimensional se puede obtener la curva que relaciona el límite superior de 
𝑎 𝐿⁄  con el valor de 𝑚𝑑𝑏. Estas curvas están recogidas en la Figura 4-9, en la que se muestra el 
ábaco de diseño de Montuori (2014 y 2015). 
 
 
4.5 Comparación del ábaco con los resultados del análisis 
numérico 
 
En este apartado se pretende comparar los resultados obtenidos mediante el ábaco de Montuori 
(2014 y 2015) con lo que las normas indican respecto al diseño de uniones tipo Dog-bone. Para 
ello se recurre a un ejemplo de pórtico simple biempotrado en su base, tal como el que se 
muestra en la Figura 4-10. 
Figura 4-9. Ábaco de diseño para la localización del Dog-bone. Montuori (2014 y 2015) 
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Se considera para este caso una 𝐿 = 7 𝑚  y una 𝐻 = 4 𝑚  (H hace referencia a la altura del 
pórtico), se considera además una carga por unidad de superfície de 5 𝐾𝑁 𝑚2⁄  con un ancho 
tributario de 8 𝑚. La viga es un perfil HEA240 y la columna un HEB300. Se reproduce de esta 
manera el diseño de Pachoumis, et al. (2009 y 2010) para el caso de un pórtico simple. 
Los parámetros de diseño de la unión que se consideran son los mismos que los recogidos en la 
Tabla 3.1.  
Para poder calcular el parámetro 𝑚𝑑𝑏 debemos en primer lugar calcular 𝑍𝑅𝐵𝑆. 
 
 𝑍𝑅𝐵𝑆1 = 𝑍𝑏 − 2 · 𝑔 · 𝑡𝑓 · (𝑑𝑏 − 𝑡𝑓) = 556,35 𝑐𝑚
3 (4.35) 
 
 𝑍𝑅𝐵𝑆2 = 𝑍𝑏 − 2 · 𝑔 · 𝑡𝑓 · (𝑑𝑏 − 𝑡𝑓) = 430.78 𝑐𝑚
3 (4.36) 
 
A partir de aquí los parámetros adimensionales 𝑚𝑑𝑏 serán: 
 
 𝑚𝑑𝑏1 = 𝑍𝑅𝐵𝑆 𝑍𝑏⁄ = 556,35 𝑐𝑚
3 744,7 𝑐𝑚3⁄ = 0,747 (4.37) 
 
 𝑚𝑑𝑏2 = 𝑍𝑅𝐵𝑆 𝑍𝑏⁄ = 430.78 𝑐𝑚
3 744,7 𝑐𝑚3⁄ = 0,578 (4.38) 
 
En cualquier caso, el parámetro adimensional 𝑎 𝐿⁄  será igual a 
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7000 𝑚𝑚⁄ = 0,035. Por 
otro lado, para poder interpretar el ábaco de Montuori (2014 y 2015) falta calcular el parámetro 
adimensional 𝑞𝐿2 𝑀𝑃⁄  que es en este caso tiene un valor de 40 𝐾𝑁 𝑚⁄ · 49𝑚
2 195𝐾𝑁𝑚⁄ =
10.05. Una vez obtenidos estos parámetros, se puede concluir que según Montuori el límite 
superior de la relación 𝑎 𝐿⁄  debería de ser 0,039 para el caso de la RBS1 y 0,066 en el caso de la 
RBS2. Si se tiene en cuenta que el parámetro 𝑎 𝐿⁄  tenía un valor de 0,035, se puede afirmar que 
el caso RBS1 está peligrosamente cerca del límite superior, mientras que el caso RBS2 aún se 
tiene cierto margen. La consecuencia de esto es lo que se pudo observar en el capítulo 3, en 
donde el diseño con la sección reducida RBS1 trabajaba de forma deficiente, mientras que el 
Figura 4-10. Pórtico simple biempotrado. Montuori (2014 y 2015) 
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diseño estructural con la sección RBS2 ofrecía un comportamiento frente a cargas cíclicas 
adecuado. De este modo, queda corroborada la correlación entre los resultados obtenidos por 
Montuori (2014 y 2015) y los obtenidos en el capítulo 3 de modelo numérico. 
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5 CASO PRÁCTICO 
 
5.1 Presentación del caso 
 
En este capítulo se presenta la aplicación de los conceptos vistos en los capítulos anteriores de 
esta Tesis. Con este objetivo, se realiza el predimensionamiento de un edificio de oficinas, con 
una estructura construida por pórticos resistentes a momento. Posteriormente se realiza un 
análisis comparativo de la opción de diseño con sección reducida y sin sección reducida. Entre 
otros, se analiza la variación de rigidez y la capacidad de disipación de energía, de ambos casos, 
mediante la curva Pushover. Los cálculos se realizan mediante el programa de cálculo de 
elementos finitos SAP2000. 
A continuación, en la Figura 5-1 y la Figura 5-2 se pueden observar las características del edificio 
de oficinas en cuestión. Como se puede comprobar, éste dispone de una planta y alzado muy 
regulares, lo cual siempre es de gran importancia en el diseño de estructuras sísmicas. 
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El procedimiento que se seguirá para el diseño global de este edificio de oficinas será el de en 
un primer lugar determinar todos aquellos parámetros básicos como la zona sísmica en la que 
éste se encuentra, la importancia del edificio, qué cargas deben aplicarse, etc. 
Antes que nada, resulta oportuno dedicar unas líneas a explicar de una forma general que es el 
espectro sísmico de respuesta y en qué consiste el cálculo modal espectral, a la vez que también 
conviene hacer lo propio para el cálculo estático no lineal (“pushover”). 
 
 
Figura 5-1. Vista en planta del edificio de oficinas a proyectar 
Figura 5-2. Vista en alzado del edificio de oficinas a proyectar 
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5.2 El Espectro Sísmico de Respuesta 
 
El movimiento del suelo desplaza las estructuras horizontalmente y de forma dinámica. Si una 
estructura es infinitamente rígida, todos sus puntos son desplazados del mismo modo para una 
cantidad concreta de movimiento del suelo, esto quiere decir que no existe un desplazamiento 
relativo entre la estructura y su base. Por otro lado, en una estructura flexible, el movimiento 
de cada punto depende de las características mecánicas de sus elementos estructurales, y de la 
distribución de masas de estos (la fuerza sísmica es proporcional a la masa).  
Si se realizan una serie de análisis de respuesta (time history analysis) a un conjunto de 
estructuras se puede llegar a producir un espectro de respuesta. Se considera que el espectro 
de respuesta es elástico, si corresponde a la respuesta únicamente elástica de las estructuras 
analizadas. El espectro elástico de respuesta es de interés para los proyectistas ya que éste 
proporciona el valor máximo de la respuesta dinámica de una estructura determinada bajo la 
influencia de un determinado acelerograma de una zona en particular. 
Para la elaboración del espectro sísmico de respuesta se considera la forma más sencilla de 
modelizar un edificio, la cual consiste en una ménsula de rigidez 𝑘 = 𝐸𝐼 𝐻⁄  con una masa 
concentrada 𝑀 en el nivel 𝐻 por encima del terreno. 
Este tipo de modelo solo tiene un periodo natural de vibración asociado 𝑇 el cual depende de la 
masa y la rigidez. Este periodo puede ser observado si se desplaza la masa 𝑀 y se le deja oscilar 
libremente, es entonces cuando la estructura vibra en su periodo natural 𝑇 el cual se puede 
calcular según la siguiente ecuación: 
 
 
𝑇 = 2𝜋√
𝑀𝐻3
3𝐸𝐼
 (5.1) 
 
En la siguiente Figura 5-3 se describe el fenómeno expuesto, en ella b(T1) hace referencia a la 
aceleración máxima experimentada por el sistema. 
 
 
 
 
 
 
 
5.2.1 El Espectro de Respuesta Elástico en los códigos 
 
Inevitablemente existen incertidumbres sobre qué acelerograma tendrá lugar en un sitio 
determinado para un futuro terremoto. Este problema se soluciona por medio de la estadística. 
Figura 5-3. Acción sísmica en sistemas de 1 grado de libertad. ArcelorMittal (2012) 
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Se tienen en cuenta varios acelerogramas, se elaboran los correspondientes espectros de 
respuesta para estos acelerogramas y se establece una “media” entre ellos. 
Eurocódigo 8. Parte 1 (2004) define únicamente una forma de espectro elástico de respuesta de 
referencia 𝑆𝑒(𝑇) y su forma se puede ver en la siguiente imagen. 
 
La definición matemática de este espectro horizontal de respuesta es: 
 
0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐵 𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 · 𝑆 · [1 +
𝑇
𝑇𝐵
· (𝜂 · 2.5 − 1)] (5.2) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
𝑇𝐵 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐶  𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 · 𝑆 · 𝜂 · 2.5 (5.3) 
 
𝑇𝐶 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐷 𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 · 𝑆 · 𝜂 · 2.5 · [
𝑇𝐶
𝑇
] (5.4) 
 
𝑇𝐷 ≤ 𝑇 ≤ 4 𝑠 𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 · 𝑆 · 𝜂 · 2.5 [
𝑇𝐶𝑇𝐷
𝑇2
] (5.5) 
 
El espectro de repuesta se acostumbra a normalizar por 𝑎𝑔  que es la aceleración pico que 
experimenta el terreno en la base de la estructura. Este se construye a partir de un valor 𝑆 que 
depende de la localización de la estructura, y de un factor 𝜂, el cual depende de su capacidad de 
amortiguamiento intrínseca y acostumbra a ser 1. El espectro elástico de respuesta tiene una 
serie de puntos singulares 𝑇𝐵, 𝑇𝑐 , 𝑇𝐷 los cuales están relacionados con el tipo de suelo sobre el 
que se construye la estructura que estemos diseñando. Los valores de estos parámetros se 
definen en la Tabla 5.3. 
Así por ejemplo si tenemos una estructura tipo ménsula infinitamente rígida, ésta 
experimentará una fuerza máxima de 𝐹𝑚á𝑥 = 𝑀𝑎𝑔𝑆 para el caso de estructuras más flexibles, 
existe una amplificación dinámica de hasta 𝐹𝑚á𝑥 = 2,5𝑀𝑎𝑔𝑆. 
Figura 5-4. Espectro elástico de respuesta. Eurocódigo 8. Parte 3 (2004) 
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5.2.2 El Espectro de Respuesta de Diseño 
 
El espectro de respuesta de diseño consiste en una modificación del espectro elástico de 
respuesta con la finalidad de tener en cuenta que los sistemas estructurales tienen la capacidad 
de resistir acciones sísmicas en el rango no lineal, lo que permite que su diseño resistente a la 
acción sísmica no sea tan exigente como en el caso de una respuesta exclusivamente elástica. 
Con la finalidad de facilitar el cálculo y no tener que recurrir a un análisis no lineal, la capacidad 
de disipación de energía de la estructura se tiene en cuenta a partir de la introducción del factor 
q en el espectro elástico de respuesta. El factor q es conocido como el factor de comportamiento 
(“behaviour factor”). 
El factor de comportamiento, q, es una aproximación de la ratio entre las fuerzas sísmicas que 
un edificio experimentaría si su respuesta fuera exclusivamente elástica con un 5% de 
amortiguamiento viscoso y las fuerzas sísmicas que realmente deberían ser usadas en un 
modelo elástico convencional, garantizando una respuesta realista de la estructura. 
La definición que hace Eurocódigo 8. Parte 1 (2004) del espectro de respuesta de diseño es la 
siguiente: 
 
0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐵 𝑆𝑑(𝑇) = 𝑎𝑔 · 𝑆 · [
2
3
+
𝑇
𝑇𝐵
· (
2.5
𝑞
−
2
3
)] (5.6) 
 
𝑇𝐵 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐶  𝑆𝑑(𝑇) = 𝑎𝑔 · 𝑆 ·
2.5
𝑞
 (5.7) 
 
𝑇𝐶 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐷 𝑆𝑑(𝑇) = {
= 𝑎𝑔 · 𝑆 ·
2.5
𝑞
· [
𝑇𝐶
𝑇
]
≥ 𝛽 · 𝑎𝑔
} (5.8) 
 
𝑇𝐷 ≤ 𝑇 𝑆𝑑(𝑇) = {
= 𝑎𝑔 · 𝑆 ·
2.5
𝑞
· [
𝑇𝐶𝑇𝐷
𝑇2
]
≥ 𝛽 · 𝑎𝑔
} (5.9) 
 
5.2.3 Respuesta multimodal 
 
Para el caso de estructuras de mayor complejidad que la estructura tipo ménsula, las cuales se 
caracterizan por tener varios modos de vibración, el espectro de respuesta permite calcular los 
efectos máximos experimentados en cada periodo asociado a cada uno de estos modos de 
vibración naturales. Teniendo en cuenta que los efectos máximos (𝐸𝑖 ) (momentos flectores, 
cortantes…) de los diferentes modos de vibración no pueden ocurrir de forma simultánea se 
realiza una especie de media de estos a partir de la raíz de la suma de sus cuadrados(SRSS). 
 
 
𝐸𝑇 = √∑ 𝐸𝑖
2 (5.10) 
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5.3 Predimensionamiento de la estructura 
5.3.1 Predimensionamiento de las vigas en la dirección X 
 
Tomamos en primer lugar el grupo de pórticos que aportan rigidez transversal en el sentido X. 
Para este caso tenemos vigas con una luz de 6,5m. El ancho tributario de los pórticos intermedios 
es de 5m y suponemos un peso del forjado de 5 𝐾𝑁 𝑚2⁄ .Se asume una sobrecarga de uso de 3 
𝐾𝑁 𝑚2⁄ . 
Predimensionamiento para el estado límite de servicio (ELS): 
 
 𝐺𝑓𝑜𝑟𝑗𝑎𝑑𝑜 = 5𝑚 · 5 𝐾𝑁 𝑚
2⁄ = 25 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.11) 
 𝐺𝑚𝑢𝑟𝑜𝑠 𝑦 𝑐𝑒𝑟𝑟𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜𝑠 = 3 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.12) 
 𝑄𝑠𝑒𝑟𝑣𝑖𝑐𝑖𝑜 = 5𝑚 · 3 𝐾𝑁 𝑚
2⁄ = 15 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.13) 
 𝐺 + 𝑄 = 43 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.14) 
 
Para el diseño que nos concierne se adopta una limitación de flecha de 𝑓 = 𝐿 300⁄ . Luego ahora 
debemos encontrar la flecha máxima del siguiente sistema estático equivalente: 
 
Para ello se tendrá en cuenta la alternancia de cargas y con la finalidad de simplificar el número 
de cálculos supondremos que la carga de 43 𝐾𝑁 𝑚⁄  está aplicada en el primer y tercer vano (de 
izquierda a derecha). Para esta configuración la flecha en el primer vano será: 
 
 
𝑓 =
5𝑝𝐿4
384𝐸𝐼
−
𝑀𝐵𝐿
2
16𝐸𝐼
=
740 𝐾𝑁𝑚3
𝐸𝐼
 (5.15) 
 
Para este caso necesitaremos un perfil en doble T que al menos tenga una inercia de 𝐼 = 16263 ·
104 𝑚𝑚4;un perfil que cumple esta condición es el IPE360. 
Predimensionamiento para el estado límite último (ELU), con la combinación de cargas: 
 
 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 60.3 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.16) 
 
Aunque el momento máximo en valor absoluto se obtendría cargando con toda la carga el 
primer, segundo y cuarto vano y con solo la permanente el tercero y quinto, se considera una 
Figura 5-5. Sistema estático equivalente dirección X 
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buena aproximación el estado de carga en el que se aplica la carga permanente y de uso a todos 
los vanos. 
 
 𝑀𝑚𝑎𝑥
− = 0.107𝑞𝐿2 = 0.107 · 60.3 𝐾𝑁 𝑚⁄ · (6.5 𝑚)2
= 273 𝐾𝑁𝑚 
(5.17) 
 
Teniendo en cuenta la fórmula general de la flexión: 
 
 
𝑀𝐸𝑑 =
𝐼𝑦 · 𝑓𝑦𝑑
𝑧
 (5.18) 
 
Llegamos a la conclusión de que como mínimo necesitamos un módulo de 𝑊𝑦 = 704 𝑐𝑚
3 y un 
perfil que cumple esta condición es el IPE330. 
 
5.3.2 Predimensionamiento de las vigas en la dirección Y 
 
Ahora se analiza el grupo de pórticos que aportan rigidez transversal en el sentido Y. Para este 
caso tenemos vigas con una luz de 5m. El ancho tributario de los pórticos intermedios es de 6,5m 
y el peso del forjado sigue siendo el mismo de 5 𝐾𝑁 𝑚2⁄ . Se asume una sobrecarga de uso de 3 
𝐾𝑁 𝑚2⁄ . 
Predimensionamiento para el estado límite de servicio (ELS): 
 
 𝐺𝑓𝑜𝑟𝑗𝑎𝑑𝑜 = 6.5𝑚 · 5 𝐾𝑁 𝑚
2⁄ = 32.5 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.19) 
 𝐺𝑚𝑢𝑟𝑜𝑠 𝑦 𝑐𝑒𝑟𝑟𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜𝑠 = 3 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.20) 
 𝑄𝑠𝑒𝑟𝑣𝑖𝑐𝑖𝑜 = 6.5𝑚 · 3 𝐾𝑁 𝑚
2⁄ = 19.5 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.21) 
 𝐺 + 𝑄 = 55 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.22) 
 
Para el diseño que nos concierne asumimos una limitación de flecha de 𝑓 = 𝐿 300⁄ . Luego ahora 
debemos encontrar la flecha máxima del siguiente sistema estático equivalente: 
 
Figura 5-6. Sistema estático equivalente dirección Y 
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Para ello tendremos en cuenta la alternancia de cargas y con la finalidad de simplificar el número 
de cálculos supondremos que la carga de 55 𝐾𝑁 𝑚⁄  está aplicada en el primer y tercer vano (de 
izquierda a derecha). Para esta configuración la flecha en el primer vano será: 
 
 
𝑓 =
5𝑝𝐿4
384𝐸𝐼
−
𝑀𝐵𝐿
2
16𝐸𝐼
=
341 𝐾𝑁𝑚3
𝐸𝐼
 (5.23) 
 
Para este caso necesitaremos un perfil en doble T que al menos tenga una inercia de 𝐼 = 9743 ·
104 𝑚𝑚4; un perfil que cumple esta condición es el IPE330. 
Predimensionamiento para el estado límite último (ELU), con la combinación de cargas: 
 
 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 77.18 𝐾𝑁 𝑚⁄  (5.24) 
 
Para este caso, el planteamiento será el mismo que en el apartado anterior. Luego a efectos de 
simplificar el cálculo el momento máximo en valor absoluto será: 
 
 𝑀𝑚𝑎𝑥
− = 0.100𝑞𝐿2 = 0.100 · 77.18 𝐾𝑁 𝑚⁄ · (5 𝑚)2
= 193 𝐾𝑁𝑚 
(5.25) 
 
Teniendo en cuenta la fórmula general de la flexión: 
 
 
𝑀𝐸𝑑 =
𝐼𝑦 · 𝑓𝑦𝑑
𝑧
 (5.26) 
 
Llegamos a la conclusión de que como mínimo necesitamos un módulo de 𝑊𝑦 = 572 𝑐𝑚
3 y un 
perfil que cumple esta condición es el IPE330. 
El predimensionamiento inicial de las vigas para ambas alineaciones X e Y lleva a adoptar un 
perfil IPE 360; no obstante, se adopta un perfil IPE 400 para poder trabajar con un cierto margen 
de maniobra. Se confirma que dicho perfil es un perfil con sección clase 1 trabajando a flexión 
(el efecto del esfuerzo axil en vigas no es especialmente relevante, incluso aunque haya cargas 
horizontales provenientes del sismo). 
 
5.3.3 Predimensionamiento de las columnas 
 
El predimensionamiento de las columnas se realizará según el criterio de jerarquía de resistencia 
y diseño por capacidad. 
Según Eurocódigo8 (2004), para asegurar que el diseño cumple la regla de “Weak Beam-Strong 
Column” debemos verificar: 
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 ∑ 𝑓𝑦𝑑,𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎𝑠 · 𝑊𝑝𝑙,𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎𝑠 ≥ 1.3 · ∑ 𝑓𝑦𝑑,𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 · 𝑊𝑝𝑙,𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 (5.27) 
 
Dado que, tanto para las columnas como para las vigas, se ha seleccionado un acero S355, se 
debe cumplir: 
 
 ∑ 𝑊𝑝𝑙,𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎𝑠 ≥ 1.3 · ∑ 𝑊𝑝𝑙,𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠 (5.28) 
 
En los nodos interiores, se está en el caso de intersección de dos vigas y dos columnas, con lo 
que: 
 
 𝑊𝑝𝑙,𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎 ≥ 1.3 · 𝑊𝑝𝑙,𝑣𝑖𝑔𝑎 (5.29) 
 
Comprobación para nodo interior-línea interior (sentido Y) 
 
 1.3 · 𝑊𝑝𝑙,𝐼𝑃𝐸400 = 1.3 · 1307.3 𝑐𝑚
3 = 1700 𝑐𝑚3 (5.30) 
 
Para este caso debemos de comprobar que 𝑊𝑝𝑙,𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎,𝑧 sea mayor que 1700 𝑐𝑚
3 debido a la 
orientación axial de las columnas. Un perfil que cumple con esta condición es el HEM300 que 
tiene un módulo plástico alrededor del eje débil de 𝑊𝑝𝑙,𝐻𝐸𝑀300,𝑧 = 1913.2 𝑐𝑚
3. 
Comprobación para nodo exterior-línea interior (sentido Y) 
Para este caso deberemos verificar: 
 
 2 · 𝑊𝑝𝑙,𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎,𝑧 ≥ 1.3 · 𝑊𝑝𝑙,𝐼𝑃𝐸400 (5.31) 
 
Esta comprobación es menos exigente que la anterior, así que para este caso el perfil HEM300 
también cumpliría. 
 
Comprobación para nodo interior-línea interior (sentido X) 
Para este caso deberemos verificar: 
 
 𝑊𝑝𝑙,𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎,𝑦 ≥ 1.3 · 𝑊𝑝𝑙,𝐼𝑃𝐸400 (5.32) 
 
Para el perfil con sección HEM300 que hemos determinado en la primera comprobación: 
 
 𝑊𝑝𝑙,𝐻𝐸𝑀300,𝑦 = 4077.8 𝑐𝑚
3 > 1700𝑐𝑚3 (5.33) 
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Comprobación para nodo exterior-línea interior (sentido X) 
Resulta ser lo mismo que para el caso en el sentido Y, luego el perfil HEM300 también cumplirá 
esta condición. 
Por consiguiente, el predimensionamiento inicial de los pilares nos lleva a adoptar perfiles HEM 
300. Bajo cualquier tipo de esfuerzo, ya sea bien de flexión o de axil, este tipo de perfil será 
siempre clase 1. Así pues, todos los elementos estructurales serán clase 1 y, por lo tanto, sus 
secciones, podrán alcanzar, sin verse afectadas por fenómenos de abolladura en sus zonas 
comprimidas, su capacidad resistente plástica, y además permitirán desarrollar, sin reducción 
de la misma, la capacidad de rotación exigible a una rótula en análisis global plástico, lo cual 
interesa de cara a la disipación de energía. Además, Eurocódigo 8. Parte 1 (2004) establece en 
su tabla 6.3 una serie de requerimientos de clasificación de sección transversal para elementos 
disipativos dependiendo del factor de reducción considerado.(ver Tabla 5.1). 
Tabla 5.1. Requerimientos clase de sección transversal. Eurocódigo 8. Parte 3 (2004) 
Clase de ductilidad 
Valor del factor de 
reducción 
Clase de sección transversal 
requerida 
DCM 
1.5 < 𝑞 ≤ 2 Clase 1, 2 o 3 
2 < 𝑞 ≤ 4 Clase 1 o 2 
DCH 𝑞 > 4 Clase 1 
 
Para entender a qué se refieren exactamente los términos DCM y DCH podemos observar la 
siguiente tabla en la que se detalla la terminología utilizada en Europa y Estados Unidos en 
función de la ductilidad, a la vez que se definen los factores de reducción del espectro elástico 
de respuesta, máximos permitidos, y otros parámetros que afectan al diseño de uniones. 
 
Tabla 5.2. Clases de ductilidad para Europa y Estados Unidos. ArcelorMittal (2014) 
MRF Clases 
de ductilidad 
País 
Designación del 
tipo de pórtico a 
momento 
Factor de 
reducción 
R(US) y 
q(EU) 
Capacidad 
de rotación 
plástica 
requerida 
(mrad) 
Diseño por 
capacidad de 
las uniones 
Ductilidad 
baja 
US 
OMF  
Ordinary Moment 
Frame 
3.5 - SI 
Europa 
DCL 
Ductility Class Low 
1.5 - NO 
Ductilidad 
media 
US 
IMF 
Intermediate 
Moment Frame 
4.5 20 SI 
Europa 
DCM 
Ductility Class 
Medium 
4 25 SI 
Ductilidad 
alta 
US 
SMF 
Special Moment 
Frame 
8 40 SI 
Europa 
DCH 
Ductility Class High 
6 35 SI 
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5.3.4 Comprobación del pandeo para una columna interior 
 
De cara a la comprobación a pandeo se ha seleccionado una columna interior ya que son éstas 
las que reciben mayor carga. 
El área tributaria para una columna interior será: 𝐴 = 6.5𝑚 · 5𝑚 = 32.5 𝑚2. A partir de aquí 
podemos determinar la estimación del axil de compresión que recibirá una columna interior. 
 
 𝐺𝑓𝑜𝑟𝑗𝑎𝑑𝑜 = 32.5 𝑚
2 · 5 𝐾𝑁 𝑚2⁄ = 162.5 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.34) 
 
 𝐺𝑝𝑎𝑟𝑒𝑑𝑒𝑠,𝑚𝑢𝑟𝑜𝑠 = (6.5 + 5) · 3 𝐾𝑁 𝑚⁄ = 34.5 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.35) 
 
 𝐺𝑝ó𝑟𝑡𝑖𝑐𝑜𝑠 = 14.8 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.36) 
 
 𝑄 = 3 𝐾𝑁 𝑚2⁄ · 32.5𝑚2 = 97.5 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.37) 
 
Con lo que la carga de diseño por piso será: 
 
 
 1.35𝐺 + 1.5𝑄 = 1.35 · 211.8 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄ + 1.5
· 97.5 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄ = 433 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  
(5.38) 
 
Para el nivel inferior tendremos 𝑁𝐸𝑑 = 433 𝐾𝑁 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄ · 5 𝑝𝑖𝑠𝑜𝑠 = 2161𝐾𝑁. Este es el valor del 
esfuerzo axil de cálculo a comparar con la resistencia de cálculo a pandeo por flexión de los 
pilares HEM300 
Para el perfil HEM300 los valores de los radios de giro son 𝑖𝑦 = 13.98 𝑐𝑚 y 𝑖𝑧 = 8 𝑐𝑚. Se adopta 
como longitud de pandeo la altura de piso de nuestra estructura 𝐿 = 3 𝑚. 
Las esbelteces adimensionales serán: 
 
 
𝜆𝑦̅̅ ̅ =
3𝑚
13.98 · 10−2𝑚
·
1
76.4
= 0.2809 (5.39) 
 
 
𝜆𝑧̅̅ ̅ =
3𝑚
8 · 10−2𝑚
·
1
76.4
= 0.4908 (5.40) 
 
Si nos fijamos en los resultados, tenemos una mayor esbeltez adimensional en “z”. A la vez, en 
“y” tenemos una curva de pandeo tipo b y en “z” tenemos una curva de pandeo c. Luego, puede 
afirmarmse que el eje débil “z” es el determinante en cuanto a pandeo se refiere. El coeficiente 
de imperfección para la curva de pandeo c es 𝛼 = 0.49. 
 
 𝜙 = 0.5[1 + 0.49(0.49 − 0.2) + (0.49)2] = 0.6911 (5.41) 
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𝜒 =
1
𝜙 + √𝜙2 − ?̅?2
= 0.848 (5.42) 
 
Finalmente, el valor de la resistencia a pandeo será: 
 
 
𝑁𝑏,𝑅𝑑 =
𝜒𝐴𝑓𝑦
𝛾
= 8695𝐾𝑁 > 𝑁𝐸𝑑 = 2161𝐾𝑁 (5.43) 
 
El perfil HEM300 verifica de manera sobrada el estado límite último de inestabilidad frente a 
esfuerzo axil; no obstante, debe tenerse en cuenta que la acción sísmica provocará esfuerzos de 
flexión en los pilares que harán que dicha verificación se cumpla de manera más estricta. 
5.3.5 Consideración y evaluación de la masa sísmica 
 
Para los cálculos referentes a la masa sísmica se considera como unidad de masa el kg (una masa 
de 1kg corresponde a 10N de fuerza gravitatoria) 
El área total para un piso es de 6.5 𝑚 · 4 · 5 𝑚 · 3 = 390 𝑚2. 
 
𝐺𝑓𝑜𝑟𝑗𝑎𝑑𝑜 500 𝑘𝑔 𝑚
2 · 390𝑚2 = 195 000 𝑘𝑔 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄⁄  (5.44) 
 
𝐺𝑝𝑎𝑟𝑒𝑑𝑒𝑠,𝑚𝑢𝑟𝑜𝑠 300 𝑘𝑔 𝑚⁄ · 179𝑚 = 53 700 𝑘𝑔 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.45) 
 
𝐺𝑡𝑒𝑗𝑎𝑑𝑜 𝑠𝑢𝑝𝑜𝑛𝑒𝑚𝑜𝑠 53 700𝑘𝑔 (5.46) 
 
𝐺𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎𝐻𝐸𝑀300 3𝑚 · 303.1𝑐𝑚
2 · 7850 𝑘𝑔 𝑚3⁄ · 20 = 14 276 𝑘𝑔 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.47) 
 
𝐺𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠𝐼𝑃𝐸400𝑋 6.5𝑚 · 84.5𝑐𝑚
2 · 7850 𝑘𝑔 𝑚3⁄ · 12 = 5 174 𝑘𝑔 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.48) 
 
𝐺𝑣𝑖𝑔𝑎𝑠𝐼𝑃𝐸400𝑌 5𝑚 · 84.5𝑐𝑚
2 · 7850 𝑘𝑔 𝑚3⁄ · 15 = 4 975 𝑘𝑔 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.49) 
 
Porcentaje de consideración de la masa de servicio 
Para determinar qué porcentaje de la masa de servicio debemos considerar como masa sísmica 
debemos calcular el coeficiente 𝜓𝐸𝑖 = 𝜑 · 𝜓2𝑖, que en nuestro caso valdrá 0.15 ya que 𝜑 será 
de 0.5, los pisos están ocupados independientemente los unos de los otros (no hay ningún 
dúplex), por otro lado, Eurocódigo 0 en su anejo A define el parámetro 𝜓2𝑖 como 0.3 para el 
caso de edificios de oficinas. 
Luego la masa de servicio que deberemos considerar será: 
 
𝜓𝐸𝑖 · 𝑄 0.15 · 300 𝑘𝑔 𝑚
2⁄ · 390𝑚2 = 17 550 𝑘𝑔 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄  (5.50) 
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𝑀𝑠í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 290 675 𝑘𝑔 𝑝𝑖𝑠𝑜⁄ · 5𝑝𝑖𝑠𝑜𝑠 = 1 453 125𝑘𝑔  (5.51) 
 
Puede apreciarse que el peso del edificio es debido, en gran parte, al peso de los forjados, luego 
la búsqueda de alternativas respecto al tipo de forjado utilizado como por ejemplo un forjado 
reticular, supondría una reducción en la fuerza sísmica. 
5.4 El método de las fuerzas laterales 
 
A modo de estimación de cuáles serán los esfuerzos a los que se verá sometida nuestra 
estructura debido a la acción sísmica, puede recurrirse al método de análisis de las fuerzas 
laterales que Eurocódigo 8-Parte 1 (2004) recoge en su apartado 4.3.3.2. 
Este tipo de análisis está pensado para ser aplicado en casos de estructuras en las que su 
respuesta no esté significantemente afectada por las contribuciones de los modos de vibración 
superiores al modo fundamental. Este requisito se acostumbra a dar en aquellas estructuras que 
son geométricamente regulares tanto en planta como en alzado y en las que las masas se 
distribuyen regularmente en sus diferentes niveles. 
Para la estimación del periodo fundamental de vibración de la estructura en edificios de hasta 
40m, Eurocódigo 8 propone la siguiente expresión: 
 
 𝑇1 = 𝐶𝑡 · 𝐻
3 4⁄  (5.52) 
 
donde 𝐶𝑡 es 0.085 para estructuras porticadas metálicas, 0.075 para estructuras porticadas de 
hormigón y para estructuras metálicas con arriostramientos excéntricos y 0.05 para el resto de 
estructuras. Por otro lado, 𝐻 es la altura del edificio, en m, medida desde la parte superior de la 
cimentación. Por consiguiente, en nuestro caso 𝐶𝑡 tendrá un valor de 0.085 y 𝐻 tendrá un valor 
de 15 m y el periodo fundamental de vibración de la estructura será de 0.65 s. 
Para la obtención del cortante basal, que es el cortante experimentado en la base del edificio 
debido a la acción sísmica, Eurocódigo 8 propone la siguiente expresión: 
 
 𝐹𝑏 = 𝑆𝑑(𝑇1) · 𝑚 · 𝜆 (5.53) 
 
donde 𝑆𝑑(𝑇1) es la ordenada del espectro de diseño correspondiente al periodo de vibración 𝑇1, 
𝑚 es la masa total del edificio, por encima del nivel superior de la cimentación, calculada según 
lo establecido en apartados anteriores, y 𝜆 es un factor de corrección, cuyo valor es 0.85 si 𝑇1 ≤
2𝑇𝐶  y el edificio tiene más de dos niveles. El factor 𝜆 tiene en cuenta el hecho de que en edificios 
con al menos tres niveles de altura existe un pequeño porcentaje de la masa que vibra de forma 
local y no pertenece al conjunto de masa involucrada en la vibración global de la estructura. 
Al referirnos en este apartado a 𝑇𝑐  y al espectro de diseño, deben definirse una serie de 
parámetros relacionados con la localización del edificio, su importancia y el tipo de terreno en 
el que éste se construye. 
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• Zona sísmica; 𝑎𝑔𝑟 = 2.0 𝑚 𝑠
2⁄  
• Importancia del edificio; edificio de oficinas 𝛾 = 1.0 
• Terreno B=>luego S=1.2; 𝑇𝐵 = 0.15 𝑠 𝑇𝐶 = 0.5 𝑠 𝑇𝐷 = 2 𝑠 
• Factor de reducción 𝑞 = 4 
La aceleración del suelo debe de ser definida según los códigos normativos de cada país, así por 
ejemplo Eurocódigo 8 (2004) establece el siguiente mapa de sismicidad de la Figura 5-7. Se 
considera que nuestro edificio de oficinas se encuentra en la Toscana o en alguna parte de los 
Balcanes. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Con la finalidad de tener en cuenta los efectos que tiene el tipo de terreno en el que se construye 
una estructura con relación a la transmisión de la acción sísmica Eurocódigo 8 (2004) define la 
siguiente clasificación de suelos, la cual tiene una influencia directa en la definición del espectro 
sísmico de respuesta. 
Tabla 5.3. Clasificación de suelos y definición de valores del Espectro. Eurocódigo 8. Parte 1 (2004) 
Tipo de 
suelo 
Descripción estratigráfica Factor S 𝑻𝑩(𝑺) 𝑻𝑪(𝑺) 𝑻𝑫(𝑺) 
A 
Roca o formación geológica similar, 
incluyendo como mucho 5m de un 
material más débil en superficie 
1.0 0.15 0.4 2.0 
B 
Depósitos de arena muy densa o 
grava al menos con varias decenas 
de metros de espesor 
1.2 0.15 0.5 2.0 
C 
Depósitos de arenas densas o medio 
densas o de gravas con un espesor 
de varias decenas de metros 
1.15 0.20 0.6 2.0 
D 
Depósitos de suelos de sueltos a 
medianamente cohesionados. 
1.35 0.20 0.8 2.0 
E 
Suelos con capas superficiales de 
llanuras aluviales y características 
parecidas a las de C o D 
1.4 0.15 0.5 2.0 
 
Figura 5-7. Mapa de la aceleración pico del terreno. Web GFZ-Potsdam (2017) 
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En lo que a la importancia del edificio proyectado se refiere, Eurocódigo 8 (2004) hace las 
clasificaciones y definiciones que se pueden ver en la Tabla 5.4. 
A partir de aquí podemos ya pasar a calcular la pseudo aceleración correspondiente al periodo 
que hemos obtenido anteriormente. Dado que se da la siguiente condición 𝑇𝐶 < 𝑇 < 𝑇𝐷  la 
pseudo aceleración se calculará como (5.54). 
 
Tabla 5.4. Definición de la clase de importancia y del coeficiente γ.  Eurocódigo 8. Parte 1 (2004) 
Clase de Importancia Edificios 𝜸 
I 
Edificaciones de menor 
importancia para la 
seguridad pública, p ej pajar. 
0.8 
II Edificios ordinarios 1 
III 
Edificios cuya resistencia 
sísmica es importante como 
escuelas, museos... 
1.2 
IV 
Edificios cuya integridad 
durante un terremoto es de 
vital importancia como 
hospitales o centrales 
energéticas. 
1.4 
 
 𝑆𝑑(𝑇) = (2.5 · 𝑎𝑔 · 𝑆 · 𝑇𝐶) (𝑞 · 𝑇) = 1.15 𝑚 𝑠
2⁄⁄  (5.54) 
 
A partir de este valor podemos obtener el cortante sísmico de diseño 𝐹𝑏𝑅 
 
 𝐹𝑏𝑅 = 𝑚𝑆𝑑(𝑇)𝜆 = 1453 · 10
3 · 1.15 · 0.85 = 1421 𝐾𝑁 (5.55) 
 
𝐹𝑏𝑅 es el cortante sísmico de diseño total aplicado al edificio ya sea en dirección x o en dirección 
y del edificio (si observamos la fórmula que Eurocódigo propone para la obtención del periodo 
fundamental, esta no depende de la dirección). En este trabajo final de master los cálculos se 
presentarán para los pórticos en dirección x. Luego tenemos 4 pórticos y asumiendo los forjados 
trabajan como diafragmas rígidos,y que los pórticos presentan la misma rigidez lateral tenemos 
que 𝐹𝑏𝑅 en un pórtico será igual a 𝐹𝑏𝑋 = 𝐹𝑏𝑅 4⁄ = 356𝐾𝑁. 
 
5.4.1 Consideración de efectos torsionales 
 
Deben también tenerse en cuenta los efectos torsionales que la acción sísmica pueda producir 
sobre el edificio en estudio. En este caso, debido a que tenemos simetría en el eje x y en el eje 
y, tanto el centro de masas como el centro de rigidez se encontrarán en el centro del edificio, 
para todos los niveles. Esto implica que solo una excentricidad accidental puede llegar a 
provocar esfuerzos torsionales sobre el edificio. Eurocódigo 8. Parte 1. propone en su apartado 
4.3.3.2.4 que esta posible excentricidad accidental se considere amplificando el valor los efectos 
de los efectos de la fuerza horizontal a aplicar a la estructura mediante el siguiente coeficiente:  
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 𝛿 = 1 + 1.2 ·
𝑥
𝐿𝑒
 (5.56) 
 
donde 𝑥 es la distancia del elemento considerado respecto al centro de masas del edificio en 
planta. Esta distancia se debe medir en perpendicular a la dirección de la acción sísmica 
considerada. Por otro lado, 𝐿𝑒  es la distancia entre los dos elementos resistentes a acciones 
laterales más alejados del centro de masas y rigidez. En nuestro caso, estamos considerando la 
acción sísmica en dirección x, con lo que 𝑥 = 7.5 𝑚 y 𝐿𝑒 = 15 𝑚. Por lo tanto, el factor de 
amplificación que deberemos considerar en nuestro caso será: 𝛿 = 1.6. Por consiguiente, el 
cortante de diseño 𝐹𝑏𝑋 teniendo en cuenta los efectos torsionales será 𝐹𝑏𝑋 = 1.6 · 356𝐾𝑁 =
570 𝐾𝑁. 
 
5.4.2 Definición de las fuerzas aplicadas a cada nivel 
 
Las fuerzas aplicadas a cada nivel 𝐹𝑖 están relacionadas con las aceleraciones a las que cada nivel 
de la estructura está sometido. Las aceleraciones aumentan con la altura y están distribuidas de 
acuerdo con la deformada de la estructura. Si aproximamos la deformada por medio de una 
forma triangular, entonces la fuerza 𝐹𝑖 experimentada en cada nivel i situado a la altura 𝑧𝑖  por 
encima de la superficie del terreno será: 
 
 𝐹𝑖 = 𝐹𝑏
𝑧𝑖 · 𝑚𝑖
∑ 𝑧𝑗 · 𝑚𝑗
 (5.57) 
 
En la expresión anterior 𝑚𝑖 y 𝑚𝑗 se refieren a la masa sísmica de cada nivel. Si la masa sísmica 
es igual en todos los niveles, como ocurre en nuestro caso: 
 
 𝐹𝑖 = 𝐹𝑏
𝑧𝑖
∑ 𝑧𝑗
 (5.58) 
 
A partir de aquí en los pórticos exteriores, la distribución de fuerzas será la siguiente: 
Tabla 5.5. Fuerzas en cada nivel. Método fuerzas laterales 
Nivel Valor 
F1 38 𝐾𝑁 
F2 76 𝐾𝑁 
F3 114 𝐾𝑁 
F4 152 𝐾𝑁 
F5 190 𝐾𝑁 
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5.5 El método estático no lineal (“Pushover”) 
 
Con la finalidad de determinar las implicaciones y consecuencias de incluir la sección reducida 
en nuestra estructura porticada metálica debemos inevitablemente abordar un análisis no 
lineal. Actualmente el análisis no lineal más extendido en la práctica es el análisis estático no 
lineal, también conocido como (“Pushover”). Este procedimiento de cálculo consiste en un 
incremento monótono creciente de cargas, según un patrón inicial. Esto permite obtener 
información de los mecanismos de colapso de la estructura, así como de su comportamiento 
cuando esta incurre en el régimen no lineal. 
Uno de los parámetros que deben ser definidos a la hora de realizar un análisis estático no lineal 
es la relación fuerza-desplazamiento de las rótulas plásticas que se irán formando a medida que 
aumente el valor de la carga aplicada. Las leyes fuerza-desplazamiento para modelar el 
comportamiento de rótulas plásticas en análisis pushover más extendidas en la práctica actual 
son las de FEMA-356. Estas leyes se determinan mediante la definición de 5 puntos (A, B, C, D, 
E) y los valores de estos puntos depende del tipo de rótula plástica. FEMA-356 divide los tipos 
de rótulas plásticas en rótulas plásticas en vigas por flexión, rótulas plásticas en columnas por 
flexión… La Figura 5-8 muestra una curva típica fuerza-desplazamiento proporcionada por 
FEMA-356 para modelar el comportamiento de rótulas plásticas. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
En la Figura 5-8 podemos se puede ver que aparte de los 5 puntos básicos para la definición de 
la curva fuerza-deformación, también aparecen tres puntos (IO, LS, CP) estos puntos hacen 
referencia a los niveles de desempeño estructural.  La Tabla 5.6 define estos niveles de 
desempeño. 
 
 
Figura 5-8. Curva fuerza-desplazamiento para modelizar el comportamiento de rótulas plásticas. FEMA-
356 (2000) 
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Tabla 5.6. Definición de los niveles de desempeño 
Nivel de desempeño Descripción 
Inmediate 
Occupancy (IO) 
Operacional No ha ocurrido un daño significante en la estructura, la 
cual prácticamente conserva la resistencia y rigidez previa 
al terremoto. Las instalaciones y elementos estructurales 
pueden continuar funcionando perfectamente 
Life Safety (LS) Sin riesgo 
para la vida 
humana 
Ha ocurrido un daño significativo en los elementos 
estructurales los cuales han visto substancialmente 
reducida su rigidez y resistencia, sin embargo, aún resta un 
cierto margen hasta una situación de colapso. Las 
instalaciones podrían no funcionar. La reocupación del 
edificio debería evitarse hasta que se reparen algunos de 
los desperfectos 
Collapse 
Prevention (CP) 
Próximo al 
colapso 
Ha ocurrido un daño substancial de los elementos 
estructurales y no estructurales. La rigidez y resistencia se 
han degradado considerablemente. Existe poco margen 
hasta una situación de colapso. 
 
 
5.6 Modelo en SAP2000 
 
Para realizar la comprobación del predimensionamiento detallado en los apartados anteriores 
se ha realizado un modelo de cálculo en el programa de elementos finitos SAP2000. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
En la Figura 5-9 se puede ver el modelo creado con elementos tipo viga, las condiciones de 
contorno aplicadas, concretamente se han empotrado los extremos inferiores de las columnas 
de la base y también se puede apreciar la discretización que se ha realizado del modelo con un 
tamaño de elemento de 0.5 m.  
Figura 5-9. Modelo de vigas en SAP 2000 
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Uno de los aspectos importantes a tener en cuenta en la elaboración del modelo geométrico era 
la correcta orientación de las columnas, según lo establecido en la Figura 5-1. La Figura 5-10 
muestra una vista extruida de los elementos en la que se puede apreciar que la orientación de 
los elementos es la correcta. 
Las cargas aplicadas en todos los vanos del modelo en la dirección de la gravedad quedan 
resumidas en la Tabla 5.7 
Tabla 5.7. Cargas aplicadas a la estructura dirección g 
Carga Valor Característico (k) 
𝑮𝒎𝒖𝒆𝒓𝒕𝒂 = 𝑮𝒇𝒐𝒓𝒋𝒂𝒅𝒐 + 𝑮𝒄𝒆𝒓𝒓𝒂𝒎𝒊𝒆𝒏𝒕𝒐𝒔 28 𝐾𝑁 𝑚⁄  
𝑸𝒔𝒆𝒓𝒗𝒊𝒄𝒊𝒐 15 𝐾𝑁 𝑚⁄  
 
El procedimiento que se ha seguido a la hora de decidir qué cargas horizontales se aplicaban al 
modelo ha sido el de ir de menor a mayor complejidad de cálculo, de este modo, se ha empezado 
por un análisis estático lineal con la aplicación de las cargas obtenidas según el método de las 
fuerzas laterales, a continuación se ha realizado un análisis dinámico lineal o popularmente 
conocido como modal espectral y una vez comprobado el predimensionamiento, se ha 
procedido a analizar la capacidad de la estructura en un análisis estático no lineal o 
popularmente conocido como “pushover”. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
Figura 5-10. Modelo geométrico extruido 
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5.6.1 Fuerzas laterales en SAP2000 
 
Las combinaciones de acciones que se han considerado para cualquier en caso en la 
comprobación del Estado Límite Último(ELU) se pueden ver resumidas en la Tabla 5.8. Para su 
definición se ha tenido en cuenta lo que establecen las normas Eurocódigo y EAE. 
Tabla 5.8. Combinaciones de acciones (ELU). EAE (2010) 
Situación Combinación 
Permanente o transitoria 1.35 · 𝐺 + 1.5 · 𝑄 
Sísmica 1.35 𝐺 + 𝐴 + 𝜓2𝑖 · 𝑄 
 
Donde 𝐺 hace referencia a las cargas muertas y peso propio, 𝑄 hace referencia a la sobrecarga 
de uso, 𝜓2𝑖 hace referencia al factor de combinación para el caso de una situación accidental y 
depende del uso del edificio (edificio de oficinas) y 𝐴 se refiere a la acción sísmica. 
En la Figura 5-11 se puede ver la aplicación de las fuerzas laterales en el modelo. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
En la Figura 5-12 se puede ver la ley de momentos correspondiente a la primera combinación 
de acciones detallada en la Tabla 5.8. En la Figura 5-13 podemos observar la forma de la ley de 
momentos debida únicamente a las fuerzas laterales aplicadas en el modelo. A continuación la 
Figura 5-14 y Figura 5-15 nos muestran información sobre a qué porcentaje de su capacidad 
están trabajando los elementos estructurales para la segunda combinación de la Tabla 5.8. Para 
el caso en qué las vigas son perfiles IPE400 se supera el valor de 1, con lo que estos perfiles no 
cumplen el Estado Límite Último. Como consecuencia de esto, se ha decidido incrementar el 
tamaño de perfil, con lo que hemos pasado de un IPE400 a un IPE 450. La Figura 5-15 muestra 
como para el caso de la IPE450 todos los elementos trabajan por debajo de su capacidad 
máxima. A partir de aquí se ha procedido a realizar un cálculo modal espectral, el cual es más 
exacto para ver si realmente era necesario aumentar el tamaño del perfil. 
Figura 5-11. Cargas aplicadas en cada nivel correspondientes al método de las fuerzas laterales 
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5.6.2 Cálculo modal-espectral SAP2000 
 
Para la correcta realización del cálculo modal espectral, en un primer lugar, se han definido la 
fuente de masa o “mass source” a la vez que la curva del espectro sísmico de respuesta. Como 
se ha explicado anteriormente en la fuente de masa se considera un quince por ciento de la 
masa correspondiente a la sobrecarga de uso y en el caso del espectro de respuesta se ha 
tomado una aceleración del terreno 𝑎𝑔 = 3.2 𝑚 𝑠
2⁄ , ya que, aunque inicialmente esta debería 
ser de 2 𝑚 𝑠2⁄ , se ha multiplicado por 1.6 para tener en cuenta los efectos torsionales. 
En la Figura 5-16 y la Figura 5-17 se pueden ver los resultados correspondientes al análisis modal 
para el caso con vigas IPE400. En la Figura 5-16 tenemos el primer modo de vibración o modo 
de vibración principal, mientras que en la Figura 5-17 tenemos el segundo modo. La Tabla 5.9 
resume los periodos de excitación asociados a los cuatro primeros modos de vibración a la vez 
que muestra del valor acumulado del porcentaje de participación másica en cada modo. 
Eurocódigo 8 establece que como mínimo se debe considerar el 90% de la masa sísmica, luego 
considerando los modos 1 y 2 ya estaríamos cumpliendo con ese requerimiento. 
 
Figura 5-12. Ley de momentos para situación 
permanente o transitoria 
Figura 5-13. Ley de momentos debida a las 
fuerzas laterales 
Figura 5-14. % de capacidad de los elementos 
para IPE400 
Figura 5-15. % de capacidad de los elementos 
para IPE450 
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Tabla 5.9. Periodos y % de participación másica en los modos de vibración 
Modo Periodo (s) % Participación 
1 1.00198 80.8 
2 0.30642 91.9 
3 0.16214 96.55 
4 0.14023 96.553 
 
 
 
 
La Figura 5-18 muestra las leyes de momentos flectores para solo el caso espectro sísmico. El 
hecho de que solo haya momentos positivos se debe a la combinación de los esfuerzos 
experimentados en cada modo de vibración. En nuestro caso hemos considerado la raíz de la 
suma de los cuadrados (SRSS), con lo que todos los valores son positivos. Para el caso más 
desfavorable (viga del nivel superior en el extremo izquierdo) tenemos las envolventes de 
momentos flectores mostradas en la Figura 5-20 y la Figura 5-21. La Figura 5-20 muestra el 
diagrama para la configuración de momentos máximos negativos, mientras que la Figura 5-21 
muestra el diagrama para el caso de máximo positivos. 
 
Figura 5-16. Modo principal de vibración 
T=1.00198 s 
Figura 5-17. Segundo modo de vibración 
T=0.30642 s 
Figura 5-18. Ley de momentos flectores 
correspondiente al espectro sísmico 
Figura 5-19. % de capacidad para el caso de 
perfiles IPE400 
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5.6.3 Cálculo modal-espectral SAP2000. Sección reducida 
 
Para realizar el cálculo con sección reducida, en primer lugar, debemos cambiar el modelo 
geométrico. Esto significa que debemos referenciarnos a algún código de los que ya han sido 
verificados anteriormente en los capítulos 3 y 4. En este caso recurrimos a Eurocódigo 8. Parte 
3 (2004). Para el caso de un recorte de sección en un perfil IPE400: 
 
 𝑎 = 0.60 · 𝑏𝑓 = 108𝑚𝑚 (5.59) 
 𝑏 = 0.75 · 𝑑𝑏 = 300𝑚𝑚 (5.60) 
 𝑔 = 0.20 · 𝑏𝑓 (5.61) 
 
Ahora se procede a calcular el módulo plástico resistente en la sección reducida (𝑍𝑅𝐵𝑆) y partir 
del módulo plástico resistente podremos calcular el momento plástico resistente (𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑,𝑅𝐵𝑆). 
 
 𝑍𝑅𝐵𝑆 = 𝑍𝑏 − 2 · 𝑔 · 𝑡𝑓 · (𝑑𝑏 − 𝑡𝑓) = 932 𝑐𝑚
3 (5.62) 
 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑,𝑅𝐵𝑆 = 𝑍𝑅𝐵𝑆 · 𝑓𝑦𝑏 = 315 𝐾𝑁𝑚 (5.63) 
 
A continuación, se calcula el cortante en la sección de formación de la rótula plástica (5.64) 
 
 
𝑉𝑝𝑙,𝑅𝐵𝑆 =
2𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑,𝑅𝐵𝑆
𝐿′
+
𝑤 · 𝐿′
2
= 286 𝐾𝑁 (5.64) 
 
El momento plástico resistente de la sección sin reducir es: 
 
Figura 5-20. Ley de momentos flectores máximos negativos para viga superior izquierda sin RBS 
Figura 5-21. Ley de momentos flectores máximos positivos para viga superior izquierda sin RBS 
66  Capítulo 5 
 Estudio del comportamiento de uniones tipo Dog-bone en estructura de acero  
 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑 = 𝑍𝑏 · 𝑓𝑦𝑏 = 441 𝐾𝑁𝑚 (5.65) 
 
Finalmente debemos verificar que 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑,𝑏 es mayor que el momento flector que se genera en 
la columna cuando se forma una rótula plástica en el centro de la RBS (𝑀𝑐𝑓,𝐸𝑑). La expresión 
matemática de este momento se presenta en la ecuación (5.66). 
 
 𝑀𝑐𝑓,𝐸𝑑 = 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑,𝑅𝐵𝑆 + 𝑉𝑝𝑙,𝑅𝐵𝑆 · 𝑒 = 389 𝐾𝑁𝑚 (5.66) 
 
donde 𝑒 = 𝑎 +
𝑏
2
. Luego, podemos afirmar que 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑,𝑏 > 𝑀𝑐𝑓,𝐸𝑑. Si no se hubiera cumplido 
esta condición, deberíamos de haber aumentado la profundidad del corte de la sección reducida 
(d). 
La Figura 5-22 muestra el nuevo modelo geométrico con la correspondiente sección reducida en 
las vigas IPE400. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
La principal consecuencia de realizar los cortes de sección en las vigas es la pérdida de rigidez 
local y global de la estructura. Como consecuencia de esta pérdida de rigidez, debemos volver a 
realizar un análisis modal, con la finalidad de determinar los modos de vibración de la estructura 
con sección reducida y sus correspondientes periodos. Si la estructura es menos rígida podemos 
esperar que el periodo asociado al modo principal de vibración será mayor. 
A continuación, en la Tabla 5.10 se presentan los resultados del análisis modal realizado con 
SAP2000 para el caso de sección reducida y el caso sin sección reducida. 
Los modos de vibración son iguales para el caso sin RBS como para el caso con RBS. Existe una 
diferencia, sin embargo, en cuanto a los periodos. Tal y como se ha comentado, los periodos 
para el caso con RBS son mayores, hasta el punto de que se produce una diferencia de un 2% en 
el periodo asociado al modo principal de vibración. Esto tiene una implicación directa en la 
acción sísmica que experimentará nuestro edificio. Si observamos la forma del espectro sísmico 
Figura 5-22. Modelo extruido en SAP2000 con RBS 
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de la Figura 5-4 para periodos superiores al 𝑇𝐶  ,como es nuestro caso, a mayor periodo, menor 
carga sísmica experimentará nuestra estructura. Prueba de esto que se acaba de explicar se 
puede ver en la siguiente Figura 5-23 y Figura 5-24 que corresponden a las leyes de momentos 
para la combinación de acciones de sismo en la viga más a la izquierda del nivel superior. 
 
Tabla 5.10. Comparativa de periodos y % de participación másica para el caso RBS y el caso sin RBS  
Modo Periodo sin RBS (s) Periodo con RBS (s) % Participación sin 
RBS 
% Participación 
con RBS 
1 1.00198 1.01829 80.8 80.7 
2 0.30642 0.31032 91.9 91.8 
3 0.16214 0.16337 96.55 96.5 
4 0.14023 0.14078 96.553 96.5 
 
 
 
 
Si comparamos los valores obtenidos para las leyes de momentos flectores con RBS y los 
obtenidos sin RBS vemos que, aunque la diferencia es muy pequeña, aproximadamente 3 𝐾𝑁𝑚, 
la pérdida de rigidez tiene una influencia en el cálculo modal espectral. Donde sí existirá una 
diferencia notable en los esfuerzos experimentados será en el análisis estático no lineal, como 
se podrá ver a continuación. 
 
5.6.4 Cálculo estático no lineal (“Pushover”) en SAP 2000 
 
El análisis estático no lineal en SAP2000 se basa en la definición por parte del usuario de un 
patrón inicial de cargas, a partir del cual la carga va aumentando monotónicamente. La 
estructura inicia su respuesta en régimen elástico y progresivamente esta va entrando en el 
rango inelástico. SAP2000 permite obtener la formación de rótulas plásticas a medida que la 
estructura va entrando en el rango inelástico, además nos permite conocer en que zona de la 
curva fuerza deformación está trabajando la rótula plástica (Figura 5-8). 
Figura 5-23. Ley de momento flector máximo negativo para la viga superior izquierda con RBS  
Figura 5-24. Ley de momento flector máximo positivo para la viga superior izquierda con RBS  
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El patrón inicial de cargas que se ha introducido en el programa ha sido el de la Figura 5-11, que 
corresponde al del método de las fuerzas laterales. Además, se han definido las curvas fuerza-
desplazamiento según lo estipulado en el código FEMA-356 (2000).(Figura 5-25 y Figura 5-26) 
 
 
 
 
La curva que mejor resume el comportamiento de una estructura en un análisis estático no lineal 
es la curva pushover. La curva pushover muestra la relación entre el desplazamiento 
experimentado en algún nodo del nivel superior respecto al cortante basal, que es la reacción 
horizontal en la base del edificio. En nuestro caso, se le indicó al programa que este debía de 
calcular la respuesta no lineal hasta un desplazamiento en el nivel superior de 60 cm. 
Los resultados obtenidos en este punto para el caso con sección reducida como para el caso sin 
sección reducida se pueden ver en las Figura 5-27 y la Figura 5-28 respectivamente. 
Observando la Figura 5-27, que corresponde al caso con sección reducida, vemos como en 
ningún caso alguna de las rótulas llega a sobrepasar el nivel de desempeño de “collapse 
prevention”, por otro lado, esto si que ocurre en la Figura 5-28, que corresponde al caso sin 
sección reducida. Es también destacable la diferencia en el comportamiento global de la 
estructura. Si nos fijamos en el caso con sección reducida, vemos como se llegan a formar rótulas 
plásticas hasta el nivel superior, mientras que en el caso sin sección reducida parece como si la 
formación de rótulas plásticas estuviese más concentrada en los primeros niveles. Esto puede 
tener una mayor repercusión en edificios de gran altura, ya que se pueden llegar a generar 
mecanismos de colapso de tipo “soft story” lo cual no es para nada deseable. 
El hecho de que se genere una mayor cantidad de rótulas plásticas en el caso con sección 
reducida y que ninguna de ellas llegue a pasar el nivel de desempeño de “collapse prevention” 
hace que podamos pensar en una respuesta más dúctil para este caso. Esto se puede ver con 
mayor claridad en la siguiente Figura 5-29. 
 
Figura 5-25. Curva fuerza-deformación rótula a 
flexión en columna según FEMA-356 (2000)  
Figura 5-26. Curva fuerza-deformación rótula a 
flexión en viga según FEMA-356 (2000) 
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Figura 5-29. Comparativa de las curvas Pushover para el caso RBS y sin RBS 
 
Del gráfico de las curvas Pushover se pueden extraer las siguientes conclusiones, en primer 
lugar, y tal y como ya se había demostrado en el análisis modal se ve que en el régimen elástico 
la estructura sin sección reducida es ligeramente más rígida. Una vez ambas estructuras entran 
en el régimen no lineal, la estructura sin sección reducida sigue siendo más rígida. En segundo 
lugar, tal y como hemos visto en la Figura 5-27 y Figura 5-28 la estructura sin sección reducida 
tiene un comportamiento menos dúctil, esto quiere decir que no se deforma tanto y por lo tanto 
no disipa tanta energía con lo que supone que debe de soportar unos esfuerzos mayores, esta 
es la causa principal de que para un mismo desplazamiento el cortante basal experimentado por 
la estructura sin sección reducida sea considerablemente superior. 
Figura 5-27. Rótulas plásticas en la estructura con 
RBS 
Figura 5-28. Rótulas plásticas en la estructura sin 
RBS 
0
0.5
1
1.5
2
2.5
3
3.5
0 100 200 300 400 500 600 700
C
o
rn
ta
te
 b
as
al
 x
1
0
-3
[K
N
]
Desplazamiento x103 [m]
Curvas Pushover
Pushover N_RBS
Pushover_RBS
70  Capítulo 5 
 Estudio del comportamiento de uniones tipo Dog-bone en estructura de acero  
 
 
  
Conclusiones  71 
 Carlos Pernía Sánchez  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
6 CONCLUSIONES 
 
6.1 Consideraciones generales 
 
El objetivo de este capítulo es realizar una serie de consideraciones generales sobre el trabajo 
realizado y enunciar aquellas conclusiones generales y particulares más relevantes. 
En primer lugar, es importante recalcar las grandes posibilidades que ofrece la estructura 
metálica de acero en el diseño sísmico resistente de estructuras. La principal razón de esto es la 
capacidad de este tipo de estructuras de proporcionar un comportamiento dúctil. 
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Sin embargo, el hecho de plantear una solución estructural en estructura metálica no implica 
una condición suficiente de que el comportamiento global de la estructura será el deseado, tal 
y como se pudo observar después de los terremotos de Northridge y de Kobe. Son las uniones 
aquellas zonas más delicadas a las que hay que prestar una especial atención para asegurar el 
comportamiento esperado. Con el propósito de buscar configuraciones de diseño que 
garanticen el buen comportamiento estructural, surge la unión tipo Dog-bone, la cuál se 
presenta como una buena solución en la que la protección de la unión se garantiza a partir de 
debilitar la viga, provocando de este modo la formación de una rótula plástica en ella. 
 
6.2 Conclusiones sobre el modelo numérico 
 
Las conclusiones que se pueden extraer de los modelos numéricos realizados son: 
- El análisis del comportamiento de la sección reducida bajo cargas cíclicas debe de 
afrontarse desde un análisis no lineal, teniendo en cuenta la no linealidad del material. 
- Los modelos definidos con la normativa europea actual que Eurocódigo 8 Parte 3 (2004) 
define para el diseño de uniones tipo Dog-bone ofrecen una buena respuesta, tal y como 
se ha podido comprobar en los modelos que reproducen los ensayos de Pachoumis, et 
al. (2009 y 2010) 
- En los modelos correspondientes al ensayo de Kulkarni, et al. (2014), en los que los 
parámetros han sido definidos según la normativa americana, los resultados también 
son buenos. 
- El uso de rigidizadores acostumbra a ser un elemento indispensable para el correcto 
comportamiento de este tipo de uniones. 
 
6.3 Conclusiones sobre la definición del Dog-bone 
 
Las conclusiones que se pueden extraer del estudio analítico son: 
- Los parámetros principales que determinan el diseño de la unión tipo Dog-bone son: la 
posición del centro del Dog-bone o posición de la rótula plástica y el porcentaje de 
reducción de sección que se realiza en la viga. 
- A partir de imponer que nunca se deberán de formar rótulas plásticas en las secciones 
de los extremos de la viga, Montuori (2014 y 2015) obtiene un ábaco de diseño. Se 
confirma que el ábaco de diseño de Montuori (2014 y 2015) y las reglas de diseño 
recogidas en los códigos coinciden. 
 
6.4 Conclusiones relativas a estructuras de edificación 
 
Las conclusiones que se pueden extraer del caso práctico de diseño de un edificio de oficinas 
son: 
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- El método de cálculo de las fuerzas laterales definido por Eurocódigo 8. Parte 1 (2004) 
es una herramienta útil pero quizás demasiado conservadora si lo comparamos con los 
resultados obtenidos en el análisis modal espectral. 
- La variación entre los periodos fundamentales para el caso sin sección reducida y el caso 
con sección reducida son muy parecidos, aunque se puede apreciar que la estructura 
con Dog-bone es ligeramente menos rígida y tiene un periodo fundamental superior. 
- En el análisis estático no lineal Pushover el caso de diseño con sección reducida ofrece 
una mejor redistribución de esfuerzos y un comportamiento menos rígido con lo que el 
cortante basal experimentado en este caso es inferior que en el del diseño convencional.  
- Todo ello puede conducir a un diseño más eficiente, tanto desde un punto de vista 
resistente como económico, de las estructuras metálicas de edificación sometidas a la 
acción sísmica. 
 
6.5 Nuevas líneas de investigación 
 
De cara a posibles investigaciones en un futuro respecto a la unión tipo Dog-bone los siguientes 
aspectos podrían ser de especial interés: 
- Estudio del comportamiento global de estructura de acero con uniones Dog-bone 
combinado con mecanismos disipativos como por ejemplo el de arriostramiento 
excéntrico. 
- Análisis sobre la disminución de rigidez global de la estructura que supone el diseño con 
Dog-bone respecto al diseño convencional. 
- Estudio exhaustivo de los beneficios económicos que puede suponer el proyecto con 
uniones tipo Dog-bone respecto del proyecto con otras uniones metálicas 
precualificadas en el entorno europeo para resistir la acción sísmica Equaljoints plus 
(2016). 
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